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Lo studio condotto attraverso l’elaborazione di questa tesi ha come oggetto la valutazione del 
comportamento sismico di un edificio esistente caratterizzato  dal sistema strutturale in elementi in 
muratura. 
La particolarità che contraddistingue il fabbricato esaminato risiede nella natura strategica 
dell’attività svolta al suo interno. Per tale motivo, la determinazione del tipo di risposta strutturale 
durante il fenomeno sismico, assume in questo caso rilevanza superiore rispetto agli altri edifici 
che compongono il tessuto urbano. 
Molti sono gli strumenti a disposizione del professionista che vuole indagare sugli effetti provocati 
dal sisma su un determinato edificio. Tra i più consueti metodi di indagine, una stima condotta 
attraverso lo sviluppo di un’analisi statica non lineare, affiancata da metodi di valutazione del 
comportamento fuori piano dei singoli pannelli murari, possono costituire un punto di partenza per 
un’indagine di questo tipo. 
Nel lavoro di seguito esposto, l’effettiva rispondenza delle prestazioni strutturali alle prescrizioni 
minime indicate dalla normativa vigente viene stabilita attraverso la determinazione dell’indice di 
Rischio sismico. Pertanto, rielaborando i risultati ottenuti attraverso le singole analisi, si è stabilito il 
valore assunto dal parametro sopra indicato al fine di fornire un primo criterio sulle priorità di 
intervento e adeguamento da attuarsi sull’edificio in esame. 
La proposta formulata nella fase conclusiva di questa elaborazione, non vuole essere una risposta 
esaustiva a tutte le criticità emerse durante lo studio, quanto più un’indicazione sul tipo e sull’entità 
delle misure da adottarsi per quello che in linea di massima può essere considerato l’intervento da 















Per secoli i popoli si sono dimostrati inermi di fronte ai catastrofici effetti provocati dagli eventi 
sismici. La rarità del fenomeno e la povera realtà delle società rurali, che hanno caratterizzato il 
territorio italiano fino a metà del secolo scorso, possono essere considerate alcune delle cause alla 
base dell’ingenuo approccio adottato nei confronti di questi eventi naturali. Soltanto con il boom 
economico degli anni ‘60, la società ha subito una radicale trasformazione, che nella realtà delle 
costruzioni, ha visto la realizzazione anche di importanti opere pubbliche in risposta alle frenetiche 
richieste di una società in pieno sviluppo.  
Di fatto, soltanto in seguito agli ulteriori eventi sismici verificatisi nella seconda metà del secolo 
scorso, che hanno visto il coinvolgimento anche delle nuove costruzione (realizzate senza criteri 
antisismici), si è sentita la necessità di intraprendere un percorso di maturazione, ponendo al 
centro dell’attenzione la prevenzione nei confronti dell’attività sismica. 
Da allora, molti passi in avanti sono stati fatti. Nonostante questo, è doveroso ricordare come tale 
processo non sia giunto ancora a completo compimento. Se da una parte si è compreso 
l’importanza di realizzare costruzioni in grado di fronteggiare le azioni sismiche, a fare da 
contraltare a questa nuova sensibilità vi è tutt’oggi la scarsa disponibilità delle risorse economiche. 
Per rispondere prontamente a questa problematica, si è sentito il bisogno di introdurre metodi per 
la valutazione della risposta sismica degli edifici, caratterizzati dalla rapidità di esecuzione al fine di 
fornire in tempi ristretti un “elenco” degli interventi prioritari da mettersi in opera. 
Un approccio di questo tipo è stato adottato dalla Regione Toscana aderendo alla campagna di 
monitoraggio della vulnerabilità sismica avviata con l’entrata in vigore dell’OPCM 3274 del 20 
marzo 2003. Tale Ordinanza richiedeva di procedere alla verifica di sicurezza degli edifici pubblici 
strategici e rilevanti esistenti, progettati secondo norme tecniche antecedenti al 1984 e/o situati in 
Comuni la cui classificazione sismica, sulla base dei moderni criteri di stima della pericolosità 
sismica di base, avessero comportato livelli di azione sismica superiori a quelli relativi all’epoca di 
costruzione. 
In quest’ambito, trova origine la stesura di questa tesi. Se la convenzione tra l’Azienda Sanitaria di 
Volterra e l’Università di Pisa ha condotto alla valutazione dell’indice di Vulnerabilità attraverso la 
compilazione delle Schede di Rilievo e le schede GNDT/CNR di II livello per tutti i padiglioni 
costituenti l’Ospedale Civile di Volterra (Pisa), con questa tesi si è cercato di approfondire lo studio 
relativo ad uno specifico plesso ospedaliero (Padiglione Morel) nella determinazione della 
vulnerabilità sismica attraverso lo sviluppo di analisi più approfondite che tenessero in 
considerazione l’effettivo comportamento adottato dalla struttura in risposta dei fenomeni sismici. 
Pertanto, dopo alcuni sopralluoghi (con scarsi risultati a seguito dell’inagibilità alla struttura da 
parte di personale non autorizzato a causa della piena attività a svolta al suo interno), attraverso lo 
studio e la rielaborazione delle planimetrie reperite presso l’ufficio tecnico dell’Azienda Sanitaria, è 





un’analisi statica non lineare al fine di individuare le effettive capacità in spostamento dell’edificio 
studiato. Inoltre, avvalendoci dello strumento di calcolo messo a disposizione dal consorzio 
interuniversitario ReLUIS, si è proceduto con la valutazione delle azioni per le quali viene raggiunta 
l’attivazione di alcuni dei più frequenti meccanismi locali di collasso fuori piano per questo tipo di 
struttura. Pertanto, ricorrendo anche ad uno studio attraverso le curve di fragilità, confrontando i 
risultati ottenuti attraverso l’uso di analisi speditive come ad esempio quelle realizzate tramite la 
compilazione delle schede GNDT oppure il foglio di calcolo SAVE, si è quindi potuto stabilire il 
valore assunto dall’indice di rischio sismico, parametro attraverso il quale è possibile misurare 
l’effettivo livello delle prestazioni da parte dell’edificio studiato rispetto alle prescrizioni minime 
richieste dalla normativa. 
Sulla base dei risultati ottenuti, si è quindi proseguito formulando una proposta di intervento, 
tenendo però presente di come tale indicazione sia stata dedotta senza il riscontro analitico 
attraverso l’elaborazione di un ulteriore modello di calcolo che tenesse effettivamente conto delle 
modifiche suggerite.  
In conclusione di questa breve introduzione, è opportuno inoltre chiarire il significato dei vari 
elenchi puntati utilizzati durante la presentazione delle valutazioni svolte: 
- Leggi e prescrizioni normative; 
 Concetti, definizioni, contenuti; 


















Il primo capitolo di questa tesi è dedicato al fenomeno sismico ed alle strategie di sicurezza e 
prevenzione adottate nel corso degli anni da parte dello Stato Italiano. 
L’excursus normativo descritto in questo capitolo riflette la sensibilità maturata negli anni, da parte 
sia dei cittadini che delle istituzioni, nel cercare di far fronte a questi eventi naturali che, in maniera 
accentuata sul territorio italiano, comportano importanti ripercussioni sia sul piano economico che 
su quello sociale. 
 
 
1.1 – Il fenomeno sismico e la sismicità del territorio italiano 
L’attività sismica, comunemente indicata con il termine di “terremoto”, è un fenomeno fisico che 
vede la formazione di vibrazioni più o meno intense a livello della crosta terrestre, provocate dallo 
spostamento improvviso di masse rocciose nel sottosuolo a seguito del repentino rilascio di 
energia di deformazione, accumulata per effetto di forze di natura tettonica che agiscono 
costantemente all'interno della crosta terrestre. 
I fenomeni sismici di maggior intensità e frequenza si registrano in prossimità delle linee di faglia, le 
zone di confine che separano le placche tettoniche costituenti la crosta terrestre. 
Riportiamo sotto una rappresentazione grafica che restituisce la dislocazione delle placche 
tettoniche sulla superficie terrestre, con evidenziate le linee di faglia tra queste interposte.  
 
 
Figura 1.1: suddivisione del globo terrestre in placche tettoniche con indicazione dei moti relativi tra queste 




Come si può osservare, le linee preferenziali in cui i fenomeni sismici tendono a svilupparsi, 
riflettono la morfologia terrestre, caratterizzata in superficie da grandi catene montuose o abissi 
oceanici. Questo è dovuto al fatto che le grandi placche tettoniche, a seguito dei moti convettivi 
presenti nello strato magmatico situato al di sotto della crosta terrestre, tendono a scontrarsi o 
allontanarsi con conseguente formazione di catene montuose o con la nascita di grandi fratture 
sulla crosta terrestre, provocate dal dislocamento delle masse rocciose. 
Per quanto riguarda la zona europea, è possibile osservare il complesso sistema di zolle che va a 
caratterizzare quest’area.  
Osservando in maniera più dettagliata, è possibile constatare come la maggior parte dei fenomeni 
avuti in questa area, sono la conseguenza della spinta attuata da parte della placca tettonica 
africana nei confronti della placca euroasiatica, localizzata più a nord. 
 
 
Figura 1.2: dettaglio delle faglie attive interposte tra la placca tettonica africana e quella euroasiatica 
 
Situata in corrispondenza della faglia che separa le due zolle continentali, la Penisola Italiana 
risulta una tra le regioni europee maggiormente sottoposte a fenomeni sismici.  
Con un profilo morfologico caratterizzato dalle catene montuose delle Alpi e degli Appennini, che 
permettono l’individuazione dello sviluppo perlopiù lineare della faglia posta al di sotto del territorio 
italiano, si possono riconoscere le aree che fin dall’antichità sono state interessate dai più 
importanti fenomeni sismici, con conseguenze catastrofiche per le popolazioni locali insediate. 
Dalla lettura dei documenti storici, fino agli eventi dei giorni nostri, le aree maggiormente sottoposte 
ai fenomeni sismici (come si può constatare anche attraverso l’osservazione dell’immagine sopra) 
risultano essere quelle che dalla Sicilia settentrionale proseguono per la Calabria dove da qui, 
ripercorrendo in direzione nord-ovest la Penisola Italica, interessano tutta la dorsale appenninica 
ed in particolare le Regioni di Molise e Abruzzo per il versante orientale, l’Italia centrale della 
Regione Umbria con il Casentino, il Mugello e, proseguendo attraverso la Garfagnana sul versante 
appenninico nord-occidentale, raggiungono l’arco alpino sul fronte nord-orientale. 
Secondo le vigenti Norme Tecniche per le Costruzioni del 2008 (NTC2008) l’intera Penisola 
Italiana, per quanto descritto sopra, è considerata zona ad elevata attività sismica. Di tutto il 




territorio nazionale, soltanto l’area individuata dalla Regione Sardegna risulta caratterizzata da una 
sismicità piuttosto bassa. 
Da sempre, l’Italia è stata luogo di migliaia di eventi sismici, che negli anni hanno comportato danni 
inestimabili sia da un punto di vista economico che sul piano sociale. Infatti, molte sono state le 
risorse impegnate per il ripristino delle opere e la ricostruzione post-evento. Oltre a queste, si 
devono aggiungere le conseguenze non economicamente traducibili al patrimonio storico, artistico 
e monumentale, da sempre icona nel Mondo del nostro Paese. 
Rispetto a molte altre realtà straniere, caratterizzate da fenomeni sismici anche di entità superiore 
a quelle riscontrate sul nostro territorio nazionale, in Italia il rapporto tra i danni prodotti dagli eventi 
sismici ed energia rilasciata nel corso di tali fenomeni risulta decisamente molto più elevato. 
Questo fenomeno, non riscontrato negli altri paesi esteri, è dovuto principalmente all’elevata 
densità abitativa presentata dal nostro Paese e alla notevole fragilità del patrimonio edilizio 
esistente, di cui è cosparso l’intero territorio nazionale. 
 
 
Figura 1.3: vista di quel che resta dell’interno di una chiesa in seguito al terremoto de L’Aquila nel 2009 
 
Di fronte a queste catastrofi naturali, negli anni si è sentito il bisogno di condurre valutazioni estese 
a tutto il territorio nazionale ricorrendo a classificazioni e campagne di prevenzione. Tutt’oggi 
sviluppate, il fine di queste analisi è quello di “anticipare” i fenomeni sismici studiandone 
preventivamente gli effetti e, intervenendo sui fabbricati esistenti, incrementare le prestazioni 
strutturali degli edifici o comunque eliminando tutti quei rischi tipici di alcune realtà, in modo da 
mitigare così le conseguenze relative agli scenari peggiori riconducibili a fenomeni sismici di 
elevata intensità. 
Pertanto, le analisi condotte attraverso questi studi hanno permesso l’introduzione nel linguaggio 
tecnico di alcuni nuovi concetti, tra cui:  




 sismicità: caratteristica fisica che indica la frequenza e la forza con cui tendenzialmente, in 
un determinato territorio, si manifestano fenomeni sismici; 
 rischio sismico: è il risultato dell'interazione tra il fenomeno sismico e le principali 
caratteristiche presentate della comunità esposta. Può essere definito come l'insieme dei 
possibili effetti che un terremoto di riferimento può produrre in un determinato intervallo di 
tempo, in una specifica area, in relazione alla sua probabilità di accadimento ed al relativo 
grado di intensità (severità del terremoto). La determinazione del rischio è legata pertanto 
ai tre fattori principali di pericolosità, vulnerabilità ed esposizione secondo la relazione: 
 
Ir = Pericolosità ▪ Vulnerabilità ▪ Esposizione 
 
 pericolosità sismica: esprime la probabilità che, in un certo intervallo di tempo e in un 
determinato luogo, si verifichino eventi sismici con assegnate caratteristiche; 
 vulnerabilità: valuta la propensione degli edifici a subire danni al verificarsi di un evento 
sismico, condizionando il corretto svolgimento delle attività svolte all’interno, nonché 
mettendo in pericolo le persone. Estendendo il concetto in scala urbanistica si può 
affermare come, la vulnerabilità, stia a misurare la perdita o la riduzione di efficienza che il 
sistema territoriale, nel suo complesso, esprime in condizioni normali. 
 esposizione: indica la misura della quantità e del valore dei beni presenti nell’area 
interessata dall’evento sismico. Consiste cioè nell'individuazione, sia come numero che 
come valore, degli elementi componenti il territorio o la città, il cui stato, comportamento e 
sviluppo può venire alterato in conseguenza dell'evento sismico (il sistema insediativo, la 




1.2 – Evoluzione normativa e classificazione sismica in Italia 
Ripercorrendo cronologicamente il percorso evolutivo subito dalle norme antisismiche introdotte in 
Italia, è curioso osservare come l’adeguamento di queste sia sempre avvenuto in seguito a eventi 
sismici caratterizzati dalle rilevanti conseguenze che hanno interessato il territorio nazionale. 
Il bisogno di ricorrere ad una valutazione preventiva del fenomeno sismico emerse per la prima 
volta già nei primi anni del secolo scorso, con l’introduzione del Regio Decreto del 18 Aprile 1909 
n. 193, in seguito al disastroso terremoto che colpi nel 1908 i territori della Calabria e Sicilia. 
Da questo evento in poi, si sono susseguite norme che classificavano il territorio italiano in due 
grandi categorie: aree sismiche, che comprendevano i territori colpiti da terremoti rilevanti, e tutto il 
resto dell’Italia, considerato non sismico. Di conseguenza, quando fu promulgata la prima 
classificazione sismica con il Regio Decreto Legge del 13 marzo 1927, la mappa sismica dell’Italia 
non era altro che costituita dai territori colpiti dai forti terremoti avvenuti dopo il 1908, mentre tutti i 
territori colpiti prima di tale data – la maggior parte della superficie italiana – non furono classificati 
come sismici e pertanto, in queste aree, non fu imposto alcuna prescrizione nel rispetto della 
normativa antisismica. La lista, che originariamente comprendeva i comuni della Sicilia e della 




Calabria danneggiati dal terremoto del 1908, nel corso degli anni venne modificata semplicemente 
aggiungendovi i nuovi comuni che, di volta in volta, venivano interessati da un evento sismico. 
Trascorso il lungo periodo del secondo conflitto mondiale, con la relativa fase ricostruttiva post 
bellica, soltanto nel 1974 fu promulgata una nuova normativa sismica nazionale. Questa, oltre a 
contenere alcuni nuovi criteri di costruzione antisismica, integrava al suo interno una nuova 
classificazione, attraverso l’elencazione dei comuni in cui le nuove disposizioni dovevano essere 
applicate. Tale lista fu impostata al fine di garantire il facile aggiornamento qualora le nuove 
conoscenze in materia lo avessero permesso. Di fatto, fino al 1980, vennero introdotti nella lista 
soltanto i comuni nuovamente colpiti da terremoti. 
Gli studi sismologici e geologici che seguirono i terremoti del 1976 in Friuli e del 1980 in Irpinia, 
svolti nell'ambito del Progetto Finalizzato Geodinamica del Consiglio Nazionale delle Ricerche 
(CNR), portarono ad un sostanziale sviluppo delle conoscenze sulla sismicità del territorio 
nazionale e permisero la formulazione di una proposta di classificazione sismica basata, per la 
prima volta in Italia, su indagini di tipo probabilistico che contenevano un primo tentativo di stima 
del rischio sismico sul territorio nazionale. La proposta del CNR fu presentata al governo e tradotta 
in una serie di decreti da parte del Ministero dei Lavori Pubblici tra il 1980 ed il 1984. 
Ma è nel 2003, in seguito agli eventi sismici che colpirono la Regione Molise, che in scia al forte 
sentimento nazionale suscitato in tale occasione, venne pubblicata la norma precorritrice della 
vigente classificazione sismica: l’Ordinanza del Presidente del Consiglio dei Ministri n. 3274 del 20 
Marzo 2003. Con questa norma, si emanarono i criteri per la nuova classificazione sismica del 
territorio nazionale, basati sugli studi e sulle elaborazioni relative alla pericolosità sismica del 
territorio, in relazione alla probabilità che il territorio stesso potesse essere interessato, in un certo 
intervallo di tempo, da un evento che avrebbe potuto superare una certa soglia di intensità e 
magnitudo. Il provvedimento pertanto, dettava i principi sulla base dei quali le Regioni, a cui lo 
Stato aveva delegato l’adozione della classificazione sismica del territorio, avrebbero compilato 
l’elenco dei comuni con la relativa attribuzione della zona simica. 
Il territorio nazionale venne così ripartito in quattro zone sismiche a severità decrescente (zona 1, 
zona 2, zona 3, zona 4), definite nell’allegato I della suddetta Ordinanza: 
 
 
Tabella 1.1: criterio per l’individuazione delle zone sismiche introdotte con l’OPCM 3274 del 2003 
 
Facendo riferimento alla figura riportata sopra, nella prima colonna sono riportati i valori 
dell’accelerazione di picco al suolo che definiscono le quattro zone, mentre nella seconda colonna i 




valori dell’azione sismica utile in fase di progettazione, espressa in termini di accelerazione 
massima su roccia. 
Di fatto, con la nuova ordinanza, tutti i comuni entrarono a far parte di una delle quattro zone 
sismiche e fu lasciato, a discrezione delle singole Regioni, la possibilità di far assoggettare i propri 
comuni ricadenti in zona 4, alle leggi antisismiche entrate in vigore o se esularle da tali 
incombenze. 
Sulla base di questa nuova classificazione, i comuni italiani risultarono così individuati: 725 comuni 
in zona 1, 2344 comuni in zona 2, 3488 comuni in zona 3 e 3488 comuni in zona 4. 
 
 
Figura 1.4: suddivisione del territorio nazionale nelle quattro zone sismiche introdotte con l’OPCM 3274 del 2003 
 
L’importanza di questo Ordinamento consiste nell’aver avviato in Italia un processo per la stima 
della pericolosità sismica secondo dati, metodi e approcci che ne permettessero l’aggiornamento, 
la condivisione e l’utilizzo anche a livello internazionale. Le novità e i principi introdotti con 
l’Ordinanza sono state in seguito recepite ed affinate nelle successive normative, fino ad arrivare 
alle vigenti norme. 
Il primo riscontro di questo “sconvolgimento” normativo si ha nel 2004 con la realizzazione, grazie 
agli studi scientifici condotti dall’Istituto Nazionale di Geofisica e Vulcanologia (INGV) in 
collaborazione con i maggiori esperti delle Università italiane e altri centri di ricerca, della prima 
Mappa di Pericolosità Sismica (MPS04), descritta attraverso il parametro dell’accelerazione 
massima attesa con una probabilità di eccedenza del 10% in 50 anni su suolo rigido pianeggiante. 
La mappa è diventata ufficialmente la mappa di riferimento del territorio nazionale con 
l’emanazione dell’OPCM 3519/2006: le Regioni e le Provincie Autonome che avessero voluto 




aggiornare l’elenco della classificazione, avrebbero dovuto far riferimento alle nuove soglie 
introdotte. 
Successivamente, nell'ambito del progetto INGV-DPC S1 (2005-2007), sono state rilasciate una 
serie di mappe di pericolosità sismica per diverse probabilità di eccedenza in 50 anni, basate sullo 
stesso impianto metodologico e sugli stessi dati di input della MPS04. Inoltre sono state prodotte 
mappe per gli stessi periodi di ritorno, anche in termini di accelerazioni spettrali. L’intero territorio 
italiano è stato pertanto suddiviso in una griglia di calcolo (con una densità di 20 punti per grado, 
circa un punto ogni 5 km) dove, per ogni vertice, è stato possibile stabilire il valore dello spettro 
elastico a cui fare riferimento. 
 
           
Figura 1.5: confronto tra mappa di classificazione sismica (a sinistra) e mappa di pericolosità sismica (a destra) 
 
Le Norme Tecniche delle Costruzioni, sancite con il Decreto Ministeriale 14 Gennaio 2008 
(corredate di Circolare Esplicativa nel 2009), incorporano tale definizione di azione sismica di 
riferimento per la quale, per ogni costruzione, ci si deve riferire ad una accelerazione di riferimento 
“propria” individuata sulla base delle coordinate geografiche dell’area di progetto e in funzione della 
vita nominale dell’opera. Un valore di pericolosità di base, dunque, definito per ogni punto del 
territorio nazionale, su una maglia quadrata di 5 km di lato, indipendentemente dai confini 
amministrativi comunali. La classificazione sismica (zona sismica di appartenenza del comune) 
rimane utile solo per la gestione della pianificazione e per il controllo del territorio da parte degli 
enti preposti (Regione, Genio civile, ecc.). 
Un capitolo importante per la prevenzione riguarda la sicurezza delle opere strategiche per la 
protezione civile (come ospedali e centri operativi misti) e rilevanti (come scuole, edifici con grandi 
affollamenti e ponti soggetti a grande traffico). Da queste opere ci si aspetta che siano in grado di 




fornire prestazioni superiori a quelle delle costruzioni ordinarie in caso di sisma: ad esempio, che 
quelle strategiche siano utilizzabili per soccorrere la popolazione. Purtroppo molte di esse sono 
probabilmente inadatte a soddisfare tali aspettative, come si e avuto modo di rilevare in occasione 
di diversi terremoti. Per questo l’Ordinanza 3274 ha avviato un programma di verifica di questi 
edifici, coordinato dal Dipartimento della Protezione Civile, di durata quinquennale, il cui termine è 
stato successivamente prorogato al 2010. 
Per promuovere questa attività è stato istituito, con la Legge Finanziaria del 2003, un fondo 
dedicato al finanziamento delle verifiche sismiche e anche degli interventi di riduzione della 
vulnerabilità delle opere strategiche e rilevanti di competenza dello Stato, delle Regioni e degli Enti 
Locali. Nonostante l’esiguità del finanziamento (200 milioni di Euro), questa iniziativa ha attivato 
circa 7000 verifiche di opere pubbliche e 200 interventi di adeguamento sismico e, cosa ancora più 
importante, ha sensibilizzato le amministrazioni pubbliche al problema del rischio sismico. 
 
 
1.3 – La classificazione sismica della Regione Toscana 
La prima classificazione sismica della Toscana si ha con il Regio Decreto del 13 marzo 1927 n.431 
con il quale furono dichiarati sismici poco più di 70 comuni appartenenti alle aree della Lunigiana, 
Garfagnana, Mugello, Alta Val Tiberina e Amiata. 
Come per il resto del territorio nazionale, i successivi decreti apportarono modifiche alla lista dei 
territori classificati come sismici o meno, sulla base del verificarsi di un evento più o meno 
rilevante, con la finalità di applicare i provvedimenti amministrativi e finanziari necessari per la 
ricostruzione dei territori colpiti. 
Ma solo in seguito all’evento sismico dell’Irpinia nel novembre del 1980, furono adottati in tutto il 
territorio nazionale i Decreti Ministeriali relativi alla classificazione delle zone sismiche, tra cui 
quello relativo alla regione Toscana del 19 marzo 1982. Con questo, la Toscana passò da 80 
comuni classificati sismici a 182, comprendendo il 75% del suo territorio e l’80% della sua 
popolazione. Tutti i comuni toscani classificati simici furono individuati come ricadenti in zona 2 
(sismicità media) mentre il resto del territorio fu considerato non sismico. 
Successivamente, fu introdotto un nuovo aggiornamento delle liste dei comuni classificati, 
attraverso l’Ordinanza 3274 del 2003 e la classificazione approvata con Deliberazione di GR del 19 
giugno 2006 n.431. Tale classificazione presentava come novità l’introduzione di una quinta zona 
denominata 3s, rispetto alla classificazione nazionale che dal 2003 prevedeva 4 zone. In questa 
classe rientravano tutti i comuni che, al variare della sottozonazione effettuata dalla Regione, 
potevano ricadere sia in zona 2 che in zona 3 e per i quali, in via cautelativa, si prescrivevano le 
azioni caratteristiche della zona 2 (ag = 0,25 ÷ 0,15). 
L’attuale classificazione sismica è stata approvata con Del. GRT n° 878 del 8 ottobre 2012 e 
rappresenta un aggiornamento che si è reso necessario al fine di recepire le novità introdotte con 
l’entrata in vigore delle Norme Tecniche per le Costruzioni (NTC2008). La relazione tecnica 
illustrativa nota come ”Aggiornamento della classificazione sismica dei comuni della regione 
Toscana” riporta nello specifico quanto segue: “Attualmente, con l'entrata in vigore del D.M. 14 




gennaio 2008 (di seguito NTC 2008) la stima della pericolosità sismica, intesa come accelerazione 
massima orizzontale su suolo rigido, viene definita mediante un approccio "sito-dipendente" e non 
più tramite un criterio "zona-dipendente". In sintesi, non si progetta più stimando l’azione sismica a 
partire dalla “zona”, ma calcolandola ad hoc per il sito di progetto, inserendo la localizzazione nella 
mappa nazionale di pericolosità (Allegato B delle NTC 2008). Ne consegue che la classificazione 
sismica del territorio è scollegata dalla determinazione dell'azione sismica di progetto, mentre 
rimane il riferimento per la trattazione di problematiche tecnico-amministrative connesse con la 
stima della pericolosità sismica”. 
Proprio per quanto riportato sopra, l’aggiornamento si poneva come obiettivo quello di una nuova 
classificazione sismica della regione Toscana, al fine di rispondere meglio al mutato approccio 
progettuale, nonché di superare il ruolo cautelativo svolto dalla classe 3s rintroducendo i comuni 
nelle classi 2 o 3. In generale l’aggiornamento prevedeva il riassetto dei comuni in 3 sole classi: 
zona 2, zona 3 e zona 4, con le seguenti traslazioni: 
 
ZONA 2 (95) 
Comuni confermati in zona 2 90 
Comuni che entrano in zona 2 da zona 3s 1 
Comuni che entrano in zona 2 da zona 3 4 
ZONA 3 (168) Comuni confermati in zona 3 63 
Comuni che entrano in zona 3 da zona 3s 105 
ZONA 4 (24) Comuni confermati in zona 4 24 
 
Tabella 1.2: sintesi generale dell’aggiornamento della classificazione sismica della Regione Toscana 
 
In seguito si riportano le mappe relative all’aggiornamento della classificazione sismica, e alla 
pericolosità sismica del territorio toscano. 
 




Figura 1.6: confronto tra mappa di classificazione sismica (a sinistra) e mappa di pericolosità sismica (a destra) 











Al fine di comprendere il lavoro esposto nei prossimi capitoli, è opportuno far luce sui fattori che 
svolgono un ruolo fondamentale nella definizione del comportamento degli edifici in muratura 
sottoposti ad azione sismica, facendo riferimento in particolar modo a fabbricati già esistenti. 
 
 
2.1 – Gli edifici in muratura 
Con il termine di “edifici in muratura” intendiamo identificare una determinata categoria di 
costruzioni, caratterizzate dalla struttura portante realizzata attraverso il confezionamento di 
elementi, di forma tipicamente parallelepipeda, costituiti da blocchi resistenti (dalle forme più o 
meno regolari) tenuti assieme con o senza l’ausilio di un materiale legante. 
Da secoli, la storia delle costruzioni ha coinciso con quella delle edificazioni in muratura. Infatti fin 
dall’antichità, le grandi civiltà del passato hanno forgiato la loro gloria attraverso la fondazione di 
città caratterizzate dalla presenza di mastodontiche costruzioni realizzate secondo la tecnica 
costruttiva sopra descritta. 
Nel corso dei secoli, questa tecnica ha subito metamorfosi dettate sia dalle esigenze costruttive di 
ciascun popolo, ma soprattutto dalla disponibilità delle materie prime sui territori ove queste civiltà 
si andavano insediando. La reperibilità degli elementi base per il confezionamento delle parti in 
muratura, ha fortemente influenzato la tecnica costruttiva adottata dalle varie società per 
l’applicazione di questa tecnica, andando di fatto a modificare le proprietà meccaniche a seconda 
della tipologia muraria adottata. 
 
      
Figura 2.1: confronto tra edifici realizzati con blocchi irregolari in pietra (sinistra) e blocchi seriali in laterizio (destra) 
 Il progresso tecnologico, con la
forma regolare e compatta, assecondata dalla nascita di una cultura industriale fondata su una 
produttività di tipo seriale, ha condotto oggi alla realizzazione degli elementi in murat
da blocchi regolari caratterizzati da determinate proprietà meccaniche, tenuti assieme tramite l’uso 
di leganti ad elevata resistenza a compressione.
Indipendentemente da come si è andata evolvendo nel tempo questa tecnica costruttiva, oggi
come in passato, le caratteristiche generali che la vanno a contraddistinguere riguardano:
 azioni verticali: buona resistenza a compressione ma resistenza trascurabile a trazione;
 azioni orizzontali: ottima resistenza alle forze applicate lungo il piano d
dell’elemento in muratura, ma scarsa resistenza alle azioni applicate fuori piano.
 
Nelle costruzioni esistenti, gli aspetti che assumono maggior rilievo per il raggiungimento di una 
buona risposta sismica possono essere riassunti nei seguenti p
 funzionamento scatolare;
 qualità del sistema resistente;
 rigidezza dei solai e la presenza di volte;
 regolarità in pianta e in elevazione.
 
 
2.1.1 – Comportamento scatolare
Come anticipato sopra, una parete in muratura è caratterizzata da una direzio
(facendo riferimento alla sezione in pianta di un elemento parallelepipedo, lungo l’asse maggiore) 
con notevole resistenza e una direzione (lungo l’asse minore) caratterizzata da resistenza nulla alle 
azioni orizzontali. 
Pertanto, una parete interessata da azioni agenti in direzione orizzontale (come nel caso del 
fenomeno sismico), presenta due meccanismi di collasso ben distinti:
 meccanismi del I tipo: rappresentano i meccanismi di collasso azionati dalle forze che 
agiscono ortogonalmente al 
stessa, dovuta agli effetti di tipo flessionale agenti;
 meccanismi del II tipo: sono innescati da forze che agiscono parallelamente al piano medio 
della parete, con conseguenti danneggiamenti di 
flessionali. 
Figura 2.2: classica immagine in letteratura tecnica che idealizza il meccanismo di I tipo (sinistra) e di II tipo (destra)
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piano medio della parete, con conseguente ribaltamento della 
 
questa riconducibili a fenomeni taglianti e 
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Analizzando tali criteri di rottura, è possibile affermare come il buon comportamento di una 
costruzione in muratura soggetta ad azione sismica, si esplichi attraverso il raggiungimento di un 
funzionamento scatolare dell’edificio. 
Per comportamento scatolare, intendiamo il tipo di risposta messa in atto da parte di un intero 
edificio in muratura, quando viene interessato da azioni orizzontali. 
Tale reazione, si viene a generare nel momento in cui il fabbricato viene concepito tramite un 
sistema resistente di pareti verticali disposte nelle due direzioni principali della pianta, in grado di 
resistere alle azioni orizzontali orientate in qualsiasi direzione. La capacità di resistere è dovuta alla 
scomposizione della generica azione, nelle componenti parallele ai piani resistenti di ciascun setto 
murario. In questo modo, i setti impegnati lungo la loro direzione di maggior resistenza, 
contribuiscono tutti insieme alla resistenza globale di tutto l’edificio.  
La trasmissione e la ridistribuzione delle azioni sismiche tra i vari elementi, viene garantita dalla 
realizzazione di idonei collegamenti. Le tipiche connessioni realizzate all’interno di un edificio in 
muratura consentono il collegamento tra parete-parete, parete-solaio e parete-copertura. Il 
mantenimento di questi collegamenti durante l’attività sismica è di fondamentale importanza perché 
oltre a ridistribuire le azioni, garantiscono la riduzione dei fenomeni di ribaltamento fuori piano delle 
stesse pareti. 
L’efficacia del collegamento parete-parete si esplica, principalmente, attraverso la realizzazione di 
adeguati ammorsamenti e/o l’inserimento di catene metalliche.   
Per ammorsamento si intende quel tipo di connessione realizzata nei punti d’intersezioni tra due 
pareti perpendicolari, attraverso posa in opera dei conci resistenti, in maniera alternata nelle due 
direzioni. Formando in questo modo una sorta di “dentatura” per tutta l’altezza delle due pareti 
intersecate, si garantisce il trasferimento dell’azione da una parete sull’altra. La presenza di queste 
connessioni risulta di fondamentale importanza soprattutto sui cantonali degli edifici. Infatti, 
rappresentando i punti di intersezione tra due murature posti nelle zone più lontane dal baricentro 
geometrico dei singoli piani, i cantonali risultano sottoposti ad azioni sollecitanti di maggiore 
intensità. Per far fronte a questa incombenza, tali ammorsamenti vengono realizzati tramite 
l’inserimento di conci resistenti di dimensioni maggiori, rispetto agli altri elementi resistenti presenti 
all’interno delle trame murarie costituenti le pareti intersecanti, in grado di ridistribuire per tutto lo 
spessore delle singole pareti l’azione esercitata.  
 
Figura 2.3: confronto di collegamenti tra pareti in muratura: connessione totalmente assente (caso a), connessione di 
ridotta efficienza (caso b), connessione ben realizzata ed ad elevata efficienza (caso c) 
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Le catene metalliche, adeguatamente dimensionate e disposte binate parallelamente alle pareti di 
controvento, sono di fondamentale importanza in quanto permettono di evitare fenomeni di 
inflessione nella parete ortogonale. 
Le piastre o i paletti capochiave devono essere dimensionate in relazione alla tipologia e alle 
caratteristiche meccaniche della muratura. I paletti sono da preferirsi alle piastre perché 
permettono di diffondere il tiro delle catene a zone più ampie di muratura e perché, possono essere 
rivolti in modo da far contrasto su parete e solaio allo stesso tempo. Le catene non devono 
presentare frecce di inflessione che denotino un’assenza di tiro. 
L’efficacia del collegamento tra orizzontamento e pareti è determinato principalmente dalla 
presenza di cordoli in c.a. lungo tutto il perimetro dell’edificio o, anche in questo caso, dalla 
presenza di catene. Il collegamento è indispensabile per trasferire l’azione orizzontale di piano ai 
singoli setti resistenti sottostanti, dovendo interessare sia i lati paralleli all’orditura del solaio che i 
lati dove appoggiano direttamente le travi. 
Spesso negli edifici esistenti il collegamento degli orizzontamenti alle strutture verticali è assente, 
in quanto, la trave in legno o le longarine metalliche sono appoggiate direttamente in scassi 
prodotti nelle murature. Nel caso di solaio deformabile e cordolo assente, la struttura è 
maggiormente vulnerabile a meccanismi di I tipo; nel caso di solaio deformabile e presenza di 
cordolo, si ha un miglioramento della risposta sismica, grazie all’azione di trattenuta esercitata dal 
cordolo. Infine, la presenza di solaio rigido e cordolo, assicurano un buon comportamento 





Figura 2.4: confronto del comportamento globale dell’edificio in presenza di: 
    solaio deformabile senza cordolo perimetrale (caso a),  
    solaio deformabile con cordolo perimetrale (caso b), 
    solaio rigido con cordolo perimetrale – comportamento scatolare perfetto (caso c) 
 
 
2.1.2 – Qualità del sistema resistente 
Per qualità del sistema resistente si intende sia la qualità della trama muraria, intesa come ordine e 
connessione degli elementi costituenti la parete, che la bontà delle materie prime con cui sono stati 
realizzati i blocchi ed il legante. 
 La tessitura muraria è di buona qualità quando la disposizione dei blocchi viene realizzata in strati 
regolari, con filari approssimativamente o
di reticolo a maglie regolari. Al contrario, murature realizzate con blocchi disposti in maniera 
disordinata e dal legante distribuito in maniera non uniforme, sono caratterizzate da scadenti 
proprietà meccaniche. 
Ai fini della qualità delle pareti murarie, i blocchi artificiali o le pietre naturali, dovranno presentare 
forma compatta e caratterizzata dalla presenza di spigoli vivi.
 
Figura 2.5: confronto tra tessiture murarie: tessitura di limitate (sinistra) e discrete capacità meccaniche (destra)
 
E’ opportuno ricordare come un ruolo fondamentale per ciò che riguarda la qualità del sistema 
resistente è data dal numero di cortine con cui è real
differenza di quanto si possa pensare, un setto murario composto di un solo strato, risulta 
decisamente più resistente di un setto costituito da più strati ma non correttamente collegati tra loro 




     
Figura 2.6: schema di setto murario a doppia cortina con e senza diatoni (sinistra e centro),
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izzato un setto murario portante. Infatti, a 
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2.1.3 – Rigidezza dei solai e la presenza di volte 
Nel complessivo funzionamento scatolare dell’edificio, un ruolo cardine viene svolto dagli 
orizzontamenti e dal loro collegamento con le pareti sottostanti su cui vanno a poggiare. 
La condizione ottimale si raggiunge quando, gli orizzontamenti presentano un sufficiente grado di 
rigidezza nel piano ed il collegamento tra questi e le pareti sottostanti garantisce una connessione 
efficace tra le parti collegate. La mancanza di questo equilibrio può portare a gravi conseguenze, 
come nel caso di orizzontamenti molto rigidi, dove spesso l’eccessiva quantità di materiale 
aggiuntivo apportato determina un incremento delle azioni inerziali e quindi il peggioramento della 
risposta globale da parte dell’edificio (crisi per martellamento verticale).  
 
 
Figura 2.7: sequenza del fenomeno di martellamento verticale, ed esempio di caso reale 
 
La presenza di volte, rappresenta un fenomeno negativo sulla risposta globale dell’edificio. Infatti, 
caratterizzate dalla natura spingente, questi elementi sottoposti a sisma risultano essere più 
vulnerabili di altri a causa di un incremento delle forze orizzontali presenti al loro interno, 
anticipandone le condizioni ultime. 
Anche i solai di copertura, devono essere efficacemente collegati alle pareti perimetrali attraverso 
un cordolo in cemento armato, in grado di trasferire le azioni orizzontali del sisma alle strutture 
verticali portanti; tale vincolo costituisce una sorta di “cerchiatura” in testa dell'intera struttura, a 
beneficio del comportamento globale dell'edificio.  
 
 
2.1.4 – Regolarità in pianta e in elevazione 
Altro fattore che assume un ruolo chiave nella descrizione della risposta globale di un edificio in 
muratura, consiste nella sua regolarità geometrica, intendendo per questa, la regolarità che si ha 
nell’organizzazione planimetrica ed in elevazione degli elementi resistenti. 
Per quanto riguarda la forma in pianta è possibile affermare come edifici dalle forme compatte, 
caratterizzate da una rigidezza paragonabile in ogni direzione, se sottoposti ad azione sismica, 
diano luogo a un miglior comportamento di insieme. 
Soluzioni simmetriche in pianta sono da preferire a quelle asimmetriche; in quest’ultime infatti,  il 
centro delle masse e delle rigidezze tendono a non coincidere, comportando la nascita di 
sollecitazioni torsionali globali con conseguente peggioramento della risposta da parte dell’edificio. 
1) l’edificio viene interessato da azione sismica 
2) il moto tende a sollevare il rigido solaio di copertura  
3) la ricaduta comporta un incremento delle tensioni sulla 
muratura sottostante e quindi il collasso 
 
 Planimetrie caratterizzate dalla forma semplice e prive di rientranze garantiscono una migliore 











Figura 2.8: irregolarità in pianta con indicazione zone maggiormente sollecitate (casi a) e relative soluzioni corrette (casi b)
 
La regolarità in altezza dell’edificio, risulta particolarmente condizionata dalla disposizione delle 
aperture all’interno dell’edificio. Vani aperti disposti in maniera non ordinata, possono comportare 
anomalie nella trasmissione delle azioni da un piano all
disposizione delle aperture su file individuate sia nel senso verticale che in orizzontale. Così 
facendo, si permette un flusso regolare degli sforzi dalla copertura fino in fondazione, evitando 
quindi l’insorgenza di pericolose concentrazioni di tensione.
Anche lo sviluppo volumetrico in altezza, assume un ruolo fondamentale. In un edificio costituito da 
porzioni di diversa altezza, si possono generare considerevoli concentrazioni di tensioni nella zona 
di contatto tra le due parti, dovute al diverso comportamento dinamico che avrebbero se le due 
porzioni si considerassero indipendenti l’una dall’altra
La regolarità in altezza non è correlata esclusivamente alla geometria, ma anche ai materiali 
impiegati. Configurazioni che comportino incrementi di massa nelle parti più alte rispetto a quelle 
costituenti i piani inferiori, sono assolutamente da evitare.
 
Figura 2.9: irregolarità in elevazione: schema di esemplificativo ed un caso reale
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2.2 – Meccanismi di collasso delle strutture in muratura 
La panoramica sopra permette di comprendere, in maniera concettuale, gli aspetti che debbono 
essere presi in considerazione da un tecnico, che si approccia alla progettazione di un nuovo 
edificio in muratura, ma soprattutto da parte di chi è chiamato ad esprimere un giudizio sullo stato 
di conservazione di un edificio esistente attraverso la valutazione sua vulnerabilità. 
Ai fini delle argomentazioni trattate nei capitoli successivi di questa tesi, è opportuno a questo 
punto, approfondire gli aspetti che vanno a regolare il comportamento dei singoli setti murari 
sottoposti a sisma, da un punto di vista più teorico-sperimentale. 
Le trattazioni sotto riportate, derivano dallo studio empirico condotto negli anni in laboratorio e sui 
danni provocati sulle strutture in muratura, rilevati in seguito a un evento sismico. 
In genere, gli edifici in muratura sollecitati all’azione sismica presentano danneggiamenti e crolli  
nelle parti di fabbricato dove si vengono a concentrare soluzioni tecnologiche più deboli o dove 
viene meno la mancanza tra gli elementi strutturali. Per questo motivo, la valutazione della 
sicurezza degli edifici in muratura esistenti va eseguita, oltre che con riferimento al comportamento 
sismico globale, anche considerando i possibili meccanismi locali di collasso, di ciascun singolo 
elemento murario.   
Introducendo il concetto di “comportamento scatolare”, abbiamo già accennato ai tipi di collasso 
che si possono presentare all’interno di un singolo pannello (metodi di collasso del I e del II tipo). 
Riprendendo in considerazioni tali definizioni, illustriamo sotto le leggi fisiche che determinano il 
carattere resistente di questi elementi alle azioni orizzontali. 
 
 
2.2.1 – Metodi del I tipo: meccanismi di collasso della parete fuori dal piano 
Riprendendo brevemente la definizione, con metodi del I tipo si indicano i cinematismi di collasso 
azionati dalle forze sismiche che agiscono ortogonalmente al piano medio della parete, con 
conseguente ribaltamento della stessa, dovuta agli effetti di tipo flessionale agenti. 
E’ possibile classificare i più frequenti meccanismi di collasso locale, riscontrati negli edifici in 
muratura colpiti da sisma, nei seguenti gruppi: 
 Meccanismi semplici nel piano: si sviluppano interessando la parete esclusivamente nel 
piano medio. Tra i più importanti ricordiamo: 
- meccanismi di ribaltamento semplice; 
- meccanismi di flessione verticale; 
- meccanismi di flessione orizzontale; 
- meccanismi di ribaltamento composto. 
 
 Meccanismi di ribaltamento composti: si sviluppano interessando anche porzioni di pareti 
perpendicolari e connesse alla parete sottoposta al ribaltamento fuori piano. Tra i più 
importanti, è opportuno richiamare il: 
- meccanismo di ribaltamento del cantonale 
 Meccanismi di ribaltamento semplice
Il meccanismo di ribaltamento semplice rappresenta una tra le situazioni di danno più frequenti 
pericolose. Questa si schematizza come rotazione rigida di una porzione di parete (attivata da 
sollecitazioni fuori dal piano) attorno ad una cerniera cilindrica orizzontale posta alla base della 
parete stessa. Il ribaltamento può interessare uno o più p
modalità di connessione tra i solai e le murature ai vari livelli della struttura.
Tale situazione può verificarsi quando il muro, soggetto all’azione del sisma, risulta libero in 
sommità (privo di dispositivi di coll
e/o non ammorsato alle pareti ad esso ortogonali.
 
     
Figura 2.10: schematizzazione meccanismo di ribaltamento semplice ad uno e due piani, con esempio di caso reale
 
 
Meccanismi di flessione verticale
Il meccanismo di flessione verticale si presenta frequentemente negli edifici in muratura in cui si ha 
una situazione schematizzabile con una tesa muraria vincolata agli estremi e libera al centro. E’ il 
caso, per esempio, di un edif
collegamento in corrispondenza dei solai intermedi. 
 
Figura 2.11: schematizzazione meccanismo di flessione verticale, con esempio di caso reale
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In questa condizione, la presenza in sommità di un dispositivo di connessione impedisce il 
ribaltamento della parete. Nonostante questo però la parete, sotto l’effetto dell’azione orizzontale, 
può collassare per instabilità verticale. Infatti la muratura della parete reagisce agli sforzi di 
flessione indotti dalle azioni ortogonali al suo piano, con la formazione di una cerniera plastica nella 
sezione trasversale più sollecitata, consentendo di fatto l’attivazione del cinematismo. Il 
meccanismo di flessione verticale può interessare uno o più piani dell’edificio, in relazione alla 
presenza di vincoli agli orizzontamenti, alle diverse geometrie dei macroelementi, dalla presenza di 
aperture o di spinte localizzate. 
 
 
Meccanismi di flessione orizzontale 
Il meccanismo di flessione orizzontale è tipico delle situazioni murarie che vedono la parete 
interessata da questo meccanismo efficacemente vincolata alle pareti ortogonali, ma con lato 
sommitale non trattenuto da alcuno dispositivo. La risposta strutturale della parete si manifesta in 
questo caso come un effetto arco orizzontale all’interno della parete, chiamato in causa dall’azione 
sismica ortogonale alla stessa. In particolare, la spinta trasmessa dal solaio o dalla copertura in 
testa alla struttura muraria, va a scaricarsi sulla parete di facciata fino ad arrivare ad interessare la 
pareti ad essa ortogonali. L’attivazione del meccanismo è proceduta dalla formazione di un arco 
orizzontale nello spessore del muro, ed il collasso si manifesta quando la parete interessata 
dall’azione perpendicolare sismica, non trova elementi strutturali in grado di assorbire le reazioni 
orizzontali H, venute a crearsi durante la formazione dell’effetto arco. 
 
 
Figura 2.12: effetto arco che si viene a creare nel caso del meccanismo i flessione orizzontale 
 
          
Figura 2.13: schematizzazione meccanismo di flessione orizzontale, con esempio di caso reale 
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Meccanismo di ribaltamento del cantonale 
Il meccanismo di ribaltamento del cantonale si manifesta attraverso la rotazione di un cuneo di 
distacco, delimitato da superfici di frattura nelle pareti concorrenti nell’angolo libero, attorno ad una 
cerniera orizzontale posta alla base del cuneo. In genere il fenomeno interessa la parte alta del 
cantonale degli edifici, generalmente determinato dalla spinta dei puntoni dei tetti a padiglione, ma 
è buona norma procedere ad una valutazione del meccanismo che contempli anche l’eventuale 
rotazione di porzioni più estese, che vanno ad interessare anche i piani inferiori rispetto a quello di 
sommità. 
                     
Figura 2.14: schematizzazione meccanismo di ribaltamento del cantonale, con esempio di caso reale 
 
 
2.2.2 – Metodi del II tipo: meccanismi di collasso della parete nel piano 
I meccanismi di collasso della parete nel piano sono classificabili in due tipi: 
 crisi per taglio; 
 crisi per pressoflessione. 
 
Crisi per taglio 
I meccanismi di rottura per taglio comprendono fenomeni fessurativi di diversa natura. 
Le rotture riconducibili alle azioni taglianti, si ritrovano frequentemente negli edifici in muratura che 
hanno subito un evento sismico. La fenomenologia associata a questa crisi, vede solitamente la 
formazione, nei pannelli murari, di una o più fessure inclinate diagonalmente. Tali fessure, possono 
interessare i giunti di malta verticali ed orizzontali, creando quindi fessure “a scaletta”, oppure 
possono interessare gli elementi resistenti costituenti il pannello murario, con relativa rottura dei 
blocchi e dei mattoni. Solitamente la comparsa di fessure diagonali visibili avviene per valori di 
taglio totale agente prossimi al massimo taglio resistente. 
La rottura per taglio con fessurazione diagonale è di tipo fragile, in particolare quando l’azione 
tagliante è di tipo ciclico, con la formazione di due sistemi di fessure diagonali incrociate. 
Un’altra modalità di rottura associata alle tensioni tangenziali vede lo scorrimento di una parte del 
muro sull’altra lungo una o più superfici di frattura orizzontali, tipicamente contenute nei letti 
orizzontali. 
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Figura 2.15: schematizzazione crisi per taglio nel piano di un setto murario, con esempio di caso reale 
 
Crisi per pressoflessione 
Quando si parla di crisi per pressoflessione di un elemento murario, è opportuno far chiarezza sul 
tipo di rottura che si viene a creare all’interno di un pannello murario interessato da questa crisi. 
Infatti, il fenomeno di crisi per pressoflessione, avviene in due fasi: 
 fase di fessurazione; 
 raggiungimento delle condizioni di rottura. 
 
La fessurazione di una sezione del pannello murario avviene quando la tensione normale di 
trazione, raggiunge la massima resistenza a trazione dei giunti orizzontali. 
Tale fenomeno non costituisce uno stato limite ultimo, tuttavia rappresenta comunque un 
alterazione significativa nella risposta della parete sottoposta ad azioni orizzontali, in quanto oltre 
ad aver implicato la parzializzazione della sezione resistente, da origine a non linearità nel 
comportamento come conseguenza della progressiva parzializzazione. 
In una parete in muratura, la condizione di rottura per pressoflessione nel piano è associata invece 
allo schiacciamento della muratura al lembo compresso delle sezioni estreme. 
 
          
Figura 2.16: schematizzazione crisi per pressoflessione nel piano di un setto murario, con esempio di caso reale 
 
Infatti, per bassi valori di sforzo di assiale, si viene a creare una ampia apertura delle fessure 
flessionali, con il muro che tende a sviluppare un cinematismo di ribaltamento simile a quello di un 
blocco rigido attorno al lembo compresso. 
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La modesta zona di pannello interessata dalla compressione, porta ad un notevole incremento 
della sollecitazione in questa parte di elemento, con conseguente rottura. Venendo a mancare il 
fulcro di rotazione, ove si vanno a concentrare le azioni resistenti al ribaltamento, si ha la crisi di 















































Nell’ambito della campagna di prevenzione sismica, avviata con l’OPCM del 2003, è stato richiesto 
a tutto il territorio nazionale di procedere alla verifica di sicurezza degli edifici pubblici strategici e 
rilevanti esistenti, progettati secondo norme tecniche antecedenti al 1984 e/o situati in Comuni la 
cui classificazione sismica, sulla base dei moderni criteri di stima della pericolosità sismica di base, 
comportasse livelli dell’azione sismica superiori a quelli relativi all’epoca di costruzione.  
La Regione Toscana, le Province e gli Enti locali, hanno recepito la citata Ordinanza stipulando 
convenzioni con L’Università di Pisa per l’analisi e la verifica di sicurezza degli edifici di interesse 
pubblico strategici e rilevanti esistenti, nell’ambito del quale si colloca il presente studio. 
 
 
3.1 – Il programma di prevenzione sismica in Toscana 
La Regione Toscana si è attivata negli anni aderendo alla campagna di monitoraggio della 
vulnerabilità sismica avviata con l’entrata in vigore dell’OPCM 3274 del 20 marzo 2003. Tale 
Ordinanza richiedeva di procedere entro il 31 maggio 2008 alla verifica di sicurezza degli edifici 
pubblici strategici e rilevanti esistenti, progettati secondo norme tecniche antecedenti al 1984 e/o 
situati in Comuni la cui classificazione sismica, sulla base dei moderni criteri di stima della 
pericolosità sismica di base, avessero comportato livelli di azione sismica superiori a quelli relativi 
all’epoca di costruzione. Il termine ultimo per l’adempimento alle verifiche tecniche fu prorogato 
successivamente al 31 dicembre 2010, ed infine, al 31 marzo 2013, con Legge del 24 dicembre 
2012 n. 228. In data 21/04/2010, è stata diffusa dal Dipartimento della Protezione Civile una 
“Circolare sullo stato delle verifiche sismiche previste dall’OPCM 3274/2003 e programmi futuri”, 
nella quale, ferma restando la scadenza fissata al 31/12/2010, si indicava come obiettivo minimo, 
la compilazione della “Scheda di sintesi di Livello 0 di edifici strategici ai fini della protezione civile o 
rilevanti in caso di collasso a seguito di evento sismico” e nella predisposizione di cronoprogrammi 
di ultimazione delle verifiche di sicurezza. 
La Regione Toscana, alla quale la citata Ordinanza demandava l’adozione dei provvedimenti di 
attuazione di sua pertinenza, ha promulgato specifiche disposizioni al riguardo ed in particolare:  
- DGRT n.604 del 16/06/2003 “Indirizzi generali e prime disposizioni sulla riclassificazione 
sismica in applicazione dell’OPCM 3274/2003”; 
- DGRT n.1114 del 27/10/2003 “Programma regionale per l’avvio delle verifiche sismiche 
su edifici strategici e rilevanti ai sensi dell’OPCM 3274/2003”;  
- LR n.58 del 16/10/2009 “Norme in materia di prevenzione e riduzione del rischio sismico”;  
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- DCR n.515 del 14/02/2012 “Aggiornamento dei criteri per l'esecuzione delle indagini sugli 
edifici in muratura, la redazione della relazione tecnica e la compilazione della scheda di 
vulnerabilità II° livello GNDT/CNR, con riferimento alle nuove Norme Tecniche per le 
Costruzioni (D.M. 14 gennaio 2008)”.  
 
In particolare, la Legge Regionale n. 58 del 16 ottobre del 2009: 
- detta gli strumenti e le attività di studio, analisi e ricerca sul rischio sismico, erogando 
contributi per il miglioramento della sicurezza sismica del patrimonio esistente, 
promuovendo la formazione degli operatori del settore, dettando indirizzi per lo 
svolgimento delle attività di controllo sull’attività edilizia e supportando gli enti locali per la 
realizzazione degli interventi di riduzione della pericolosità, vulnerabilità ed esposizione 
agli eventi sismici; 
- promuove attività di monitoraggio del livello di sismicità del territorio, indagini di micro 
zonazione sismica per la valutazione degli effetti locali nei centri urbani, indagini e studi 
sulla vulnerabilità sismica sugli edifici strategici e rilevanti individuati ai sensi del 
regolamento emanato con DPGR n.36 del 2009; 
- pubblica un documento conoscitivo del rischio sismico con cadenza triennale. In relazione 
agli obiettivi e alle attività previste nella norma citata, la Regione Toscana ha approvato lo 
schema del protocollo di intesa sul tema della prevenzione sismica, stipulato tra 
Presidente della Regione Toscana e da Rettori delle Università di Firenze, Pisa e Siena. 
Nello specifico il protocollo di intesa individua una serie di attività di studio e ricerca che 
saranno oggetto di specifici di accordi di collaborazione scientifica nelle seguenti materie: 
a) realizzazione ed aggiornamento di reti di monitoraggio sismometrico, geodetico 
e geochimico nelle aree a maggior rischio sismico della Toscana; 
b) attivazione di linee di ricerca e studi sulle costruzioni in muratura ed in cemento 
armato; 
c) attivazione di linee di ricerca e studi sulla vulnerabilità e danno delle costruzioni 
in muratura ed in cemento armato; 
d) realizzazione di studi e analisi di microzonazione sismica nei centri urbani a 
maggior rischio sismico della toscana. 
 
E’ in questo ambito che si colloca il Programma Regionale di Vulnerabilità Sismica degli edifici in 
Muratura (VSM) al quale si è aderito in parte col presente studio. 
Il programma fissa i criteri per lo svolgimento di indagini diagnostiche e saggi finalizzati alla 
conoscenza delle strutture ed alla valutazione della qualità dei materiali in edifici esistenti in 
muratura. Tende quindi a valutare la propensione della struttura portante in muratura a subire 
danni sotto azioni sismiche attraverso la determinazione di fattori quali: la qualità dei collegamenti, 
delle murature, dei solai, la forma dell'edificio e la sua posizione. A tal fine la Regione Toscana ha 
adottato le schede di rilevamento strutturale definite rispettivamente di I e II livello, messe a punto 
dal CNR/GNDT (Consiglio Nazionale delle Ricerche e Gruppo Nazionale per la Difesa dei 
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terremoti). Con Decreto Dirigenziale n. 515 del 14 febbraio 2012 ha inoltre approvato i “Criteri per 
lo svolgimento di indagini diagnostiche finalizzate alla valutazione della qualità dei materiali in 
edifici esistenti in muratura” .  
La descrizione del metodo di valutazione della vulnerabilità sismica attraverso l’utilizzo delle 
schede GNDT/CNR è rimandata al nono capitolo di questa relazione. 
 
 
3.2 – L’indice di rischio sismico per la strategia d’intervento. 
Da anni la Regione Toscana ha intrapreso la via politica della prevenzione e riduzione del rischio 
sismico degli edifici di spiccato interesse strategico-funzionale presenti all’interno del proprio 
territorio. I risultati che la Regione Toscana ha acquisito in questi anni attraverso le varie iniziative 
di prevenzione, hanno messo in evidenza criticità di sicurezza più rilevanti di quelli inizialmente 
ipotizzate, presentando un gran numero di fabbricati altamente vulnerabili agli eventi di natura 
sismica. 
Per questo motivo, la Regione Toscana ha ritenuto opportuno convogliare le limitate risorse 
economiche nel tempo disponibili, alla preventiva conoscenza della vulnerabilità sismica e quindi 
alla successiva valutazione delle priorità di intervento al fine di ottimizzare la ridistribuzione delle 
risorse all’interno del territorio regionale. 
Il gran numero di stabili da sottoporre a valutazione ed il bisogno di ripartire le risorse in tempi 
brevi, hanno portato all’adozione di sistemi di valutazione alquanto speditivi rispetto alle più 
rigorose analisi globali dalle tempistiche operative decisamente più dilatate. 
Pertanto, la valutazione delle priorità d’intervento è stata effettuata attraverso l’adozione di un 
parametro su cui stabilire gli interventi prioritari. 
Tale scelta è ricaduta sull’indice di rischio sismico (Ir) che, come definito in forma canonica al 
capitolo 1 di questa relazione, rappresenta in termini economici la possibile perdita della proprietà 
o della funzionalità di un edificio o di una sua parte in genere a causa di un evento sismico. 
Il lavoro svolto all’interno di questa tesi, ha come scopo l’individuazione del valore del parametro 
sopra indicato relativo al Padiglione Morel del complesso Ospedaliero di Volterra. 
La determinazione dell’Indice di Rischio permette l’individuazione dell’oggetto esaminato all’interno 
del piano di interventi prioritari disposto da parte della Regione Toscana. 
Pertanto, oltre a quanto indicato attraverso il programma regionale VSM, che prevede la 
valutazione dell’indice di rischio attraverso la compilazione di schede di II livello, in questa 
occasione, si è scelto di condurre una valutazione dell’indice di rischio attraverso l’uso anche di 
metodi di analisi decisamente più approfonditi rispetto all’approccio proposto dalle schede di 
valutazione GNDT/CNR. 
In particolare, nei prossimi capitoli avremo modo di osservare come, lo studio dell’indice di rischio 
sismico effettuato attraverso l’utilizzo di analisi approfondite (come ad esempio analisi statica non 
lineare e lo studio dei meccanismi locali), assumerà valori piuttosto divergenti rispetto al medesimo 
indice calcolato però attraverso l’utilizzo delle schede GNDT/CNR ed il metodo SAVE.  
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Tutte queste analisi, messe sempre in discussione attraverso il loro reciproco confronto nella 
lettura dei risultati, permettono di ricavare il valore dell’indice di rischio sismico da attribuire al 
fabbricato oggetto di studio, in maniera quanto meno più oculata rispetto a quanto previsto dal 
sistema GNDT/CNR. 
Facendo riferimento alle relazioni empiriche che possono essere ricavate dalla letteratura tecnica 
del settore, dopo aver ricavato il valore di accelerazione al suolo correlato alle caratteristiche di 
capacità relative alle singole verifiche condotte, è stato possibile ricavare l’indice di rischio 
ricercato. 
Il rischio sismico è stato valutato attraverso l’espressione riportata in seguito e illustrata in 
letteratura nel testo “Defining Priorities end Timescales for Seismic Intervention in School Buildings 





PGAD : rappresenta l’accelerazione di picco attesa al suolo (la domanda); 
PGAC : rappresenta l'accelerazione di picco al suolo che determina il collasso della 
struttura (la capacità). 
 k: coefficiente che varia in funzione di PGAD assumendo i valori sotto riportati: 
3.6  per 0 < PGAD < 0.056 g 
16(PGAD/g)+4.5 per 0.056 < PGAD < 0.11 g 
2.7(PGAD/g)+3.1  per 0.11 < PGAD < 0.26 g 
2.4  per 0.26 g < PGAD. 
 
Nel caso in esame, il valore assunto da k risulta pari a 2.63. 
Come si può osservare dalla formula sopra riportata, quando il valore di IR,k tende a 0, significa che 
l’edificio esaminato presenta ottime prestazioni in risposta ad azioni sismiche. Caso contrario, 
quando il valore della espressione sopra tende ad 1 (superandolo in alcuni casi), significa che 
l’edificio esaminato presenta carenti performance strutturali in caso di azione sismica. 
Per la valutazione di PGAD si è considerato convenzionalmente lo spettro elastico allo SLV 
assumendo VN=50 anni e Cu=2 (Classe d’uso IV), ovvero TR = 949 anni. 
Oltre alla relazione appena descritta, al fine di un’ulteriore conferma dei risultati, si è scelto di 
ricorrere all’uso di altre espressioni. 
Facendo riferimento all’Ordinanza del Presidente del Consiglio dei Ministri n.3728 del 2008 “Fondo 
per gli interventi straordinari per la realizzazione di interventi degli edifici strategici e rilevanti”, 
nell’Allegato 2 dell’Ordinanza vengono stabiliti i criteri per la determinazione dei finanziamenti. Tali 
disposizioni, sono costituite facendo riferimento ad un valore di Indice di Rischio, qui definito come 
il rapporto tra il tempo di ritorno massimo per cui la struttura è verificata (TRC) ed il tempo di ritorno 
di progetto associato allo stato limite ultimo (TRD) preso in esame, nel nostro caso SLV, il tutto 
elevato ad un coefficiente α=0,41. 








Un’ulteriore espressione, vede la determinazione dell’Indice di Rischio attraverso il semplice 
rapporto tra accelerazione al suolo massima per cui la struttura risulta verificata (PGAC) e 
l’accelerazione al suolo associata allo stato limite ultimo preso in esame, nel nostro caso SLV 
(PGAD), secondo l’espressione sotto riportata: 
 
I(PGA) = 	 PGAPGA 
 
Al contrario di quanto visto per il calcolo dell’indice di rischio IR,k , quando queste espressioni 
tendono ad assumere il valore di 1, significa che l’edificio esaminato presenta ottime prestazioni in 
risposta ad azioni sismiche. Caso contrario, quando il valore della espressione sopra tende a 0, 
significa che l’edificio esaminato presenta carenti performance strutturali in caso di azione sismica. 
Pertanto, al fine del nostro studio, faremo riferimento sempre alle formule sopra descritte ed i 
risultati ottenuti verranno confrontati allo scopo di valutare l’effettiva rispondenza da parte 
dell’edificio e il rapporto che vi è tra l’adozione di uno o dell’altro metodo di analisi scelto per la 

































Ripercorriamo in questo capitolo le principali fasi costruttive che hanno interessato lo sviluppo 
dell’attuale complesso ospedaliero di Volterra, in località Borgo San Lazzaro. 
Tale descrizione è resa necessaria, al di là delle vicende storiche, al fine di comprendere meglio il 




4.1 – Storia dell’Ospedale Civile di Volterra  
Come forse i più sapranno, la città di Volterra vanta di una secolare esperienza nell’ambito 
dell’accoglienza e della gestione delle persone ammalate. Documenti rinvenuti, narrano come già 
in epoca medioevale (precisamente intorno agli anni del 1100) molte erano le associazioni che 
operavano in maniera autonoma presso varie strutture urbane e rurali per l’ospitalità e la cura delle 
persone sofferenti. Il numero crescente di queste organizzazioni portò presto alla presa di 
coscienza del bisogno di una radicale riorganizzazione e gestione del patrimonio sanitario 
eterogeneo diffuso sul territorio comunale. Per questo, circa due secoli dopo, si arrivò alla 
conclusione del processo di unificazione che accorpava le varie congregazioni in un’unica 
associazione, con il nome di “Spedali Riuniti di Santa Maria Maddalena”. 
In seguito a questa riorganizzazione, per molti secoli vi fu un continuo alternarsi nella gestione di 
questa nuova associazione, passando dallo stesso comune alle varie congregazioni presenti sul 
territorio comunale. 
Solo nel 1971, in seguito alla riforma ospedaliera, l’istituto arrivò ad un’autonoma amministrazione 
con il nome di “Ospedale Civile Santa Maria Maddalena”. 
Nel 1984, ben seicento anni dopo la prima unificazione dei vari spedali cittadini, l’Ospedale Civile 
lasciò la vecchia struttura ricavata in un antico convento nel centro storico cittadino e fu trasferito 
nei fabbricati lasciati liberi dall’appena disciolto ospedale psichiatrico in località Borgo San Lazzaro, 
un piccolo centro edificato subito al di fuori della cinta muraria etrusca a est della città e qui vi è 
rimasto fino ai giorni nostri. 
E’ molto importante effettuare un’analisi sull’evoluzione storica di questo borgo fuori le mura, in 
quanto da questa è possibile comprendere le varie fasi costruttive che hanno caratterizzato gli 
edifici qui presenti, tra cui il fabbricato ancora adesso utilizzato come casa di cura e oggetto di 
studio di questa tesi: il padiglione Morel. 
 Posto sul versante ovest del “Poggio alle Croci”, il primo colle che si incontra uscendo da Volterra 
sulla strada per Siena, Borgo Sa
grandi volumi che fanno da contraltare alla maestosa fortezza di epoca rinascimentale incastonata 
nella cinta muraria etrusca ed oggi adibita a istituto penitenziario.
Gli stabili organizzati su grandi terrazzamenti che seguono il profilo collinare di Poggio alle Croci, 
sono costituiti da singoli corpi fabbrica indipendenti l’uno dall’altro e collegati tra loro tramite un 
percorso stradale che a fatica si adatta ai forti dislivelli qui prese
I più importanti interventi di edificazione ed urbanizzazione che hanno interessato l’area entro la 
quale si sviluppa l’attuale presidio ospedaliero, trovano origini nell’anno 1888. In quell’anno infatti 
l’allora prefetto di Pisa propose di istituire 
Congregazione di Carità e aperto pochi anni prima nel fabbricato del soppresso convento di San 
Girolamo, una sezione di dementi tranquilli appartenenti alla Provincia di Pisa da dimettere dal 
manicomio di Siena. Con il trasferimento di questi pazienti, ebbe inizio la storia dell’Ospedale 
Psichiatrico di Volterra. Dall’anno seguente infatti il numero di degenti ospitati presso la struttura 
aumentò rapidamente tale da porre l’amministrazione nella nece
mediante affitti e poi con la realizzazione di nuove costruzioni. Di fatto, dall’anno 1888 fino all’inizio 
della seconda guerra mondiale, la crescita del manicomio di Volterra fu costante e a ritmi 
straordinari, sia per metri cubi costruiti che per numero di malati ospitati, con splendidi risultati sul 
piano economico e gestionale.
Ma è nel 1978 che ha inizio la fase di smantellamento dell’ospedale psichiatrico. Infatti, con 
l’entrata in vigore della Legge 180/78 conosc
inserito nel pieno contesto della medicina generale, decretando di fatto il superamento degli 
ospedali psichiatrici. La dismissione della struttura manicomiale comportò pesanti contraccolpi 
all’economia della città e determinò importanti problemi legati al riuso di un enorme patrimonio 
edificato. Perciò, sul finite degli anni ’70 fu dato avvio al processo di trasferimento del vecchio 
ospedale civile, dal centro storico entro alcuni padiglioni dell’ormai 
concluse nel 1984. Le strutture riadattate per ospitare l’Ospedale Civile, nonostante gli importanti 
intereventi di ristrutturazione subiti negli anni, mantengono ancora oggi le caratteristiche costruttive 
originarie, soprattutto in quelle parti di edificio realizzate per assolvere la funzione strutturale. 
 
Figura 4.1: il complesso di Borgo San Lazzaro fuori Volterra ed il Padiglione Morel, oggi
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4.2 – Analisi storico-critica del Padiglione Morel 
Come indicato al § 8.5.1 delle NTC 2008, l’analisi storico-critica di un edificio esistente rappresenta 
un passo di fondamentale importanza nella definizione del sistema strutturale resistente. Di fatto in 
questa fase si determinano le modalità costruttive e le eventuali modifiche apportate al sistema 
resistente o gli eventuali effetti subiti da quest’ultimo in conseguenza di un’azione che può aver 
interessato l’edificio in passato provocandone rilavanti danni strutturali. 
L’applicazione di questo metodo viene descritta in funzione del tipo di struttura nella Circolare 
esplicativa delle medesime norme tecniche, in particolare al § C8.5.1 nel quale si indicano le fasi 
operative da attuarsi per tale analisi. 
Il fine di questa ricerca è comunque quello di reperire dati ed informazioni necessarie da poter 
utilizzare come base di partenza per la successiva modellazione dell’edificio da attuarsi attraverso 
strumenti di calcolo, in modo da poterne stabilire il comportamento durante un evento sismico e 
individuare di conseguenza le parti di edificio che potrebbero risultare più vulnerabili se sottoposte 
a tale azione. 
Situato nella parte inferiore del complesso edificato di Borgo San Lazzaro, il Padiglione Morel 
dell’Ospedale di Volterra, viene ancora oggi completamente utilizzato come Residenza Sanitaria 
Assistenziale per l’assorbimento del residuo psichiatrico. 
 
 
Figura 4.2: vista dall’alto del Padiglione Morel, oggi 
 
Considerato uno tra i primi fabbricati della storia dell’Ospedale Psichiatrico di Volterra, questo 
edificio insieme agli altri fu concepito fin da subito secondo la logica del “Manicomio Villaggio”: una 
struttura autonoma che ospitava gli ammalati ma che era anche autosufficiente e indipendente dal 
resto della città, inglobando al suo interno officine dei fabbri, elettricisti, calzolai, la falegnameria, 
casotti per l’allevamento di animali e altri servizi. In questi fabbricati si produceva principalmente 
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per autoconsumo ma a volte quando la potenzialità produttiva era superiore alla domanda da 
soddisfare all’interno del manicomio la produzione veniva rivolta anche all’esterno. Tra i vari servizi 
necessari allo svolgimento autonomo del ricovero vi era anche la lavanderia, ed è proprio a questa 
che venne destinato il Padiglione Morel.  
Dovendo assolvere il compito di lavaggio ed asciugatura delle lenzuola, la conformazione originale 
del Morel era ben diversa da quella che si mostra oggi ai nostri occhi. 
L’edifico si presentava come uno stabile compatto a base quadrata disposto su due livelli: a piano 
terra vi era la stanza per la scelta della biancheria, una sala di lavaggio e una stanza per il 
macchinario, mentre al piano primo si trovava l’asciugatoio, un dormitorio destinato alle donne che 
lavorano nella lavanderia e servizi igienici. Fuori in posizione distaccata vi era la grande ciminiera 
con il vano attiguo per la preparazione dell’acqua calda da utilizzare per il lavaggio. 
 
 
Figura 4.3: la prima edificazione del Padiglione Morel nei primi anni del secolo scorso 
 
Solo in una fase successiva (pochi anni dopo dalla prima edificazione del padiglione) quando il 
numero di richieste di ricovero incrementò notevolmente, come per molti altri stabili già presenti si 
decise di ampliare anche questo padiglione stravolgendone di fatto la natura originale. Ed è in 
questa seconda fase che venne raggiunta l’ampiezza volumetrica che ancora oggi possiamo 
ammirare. 
Confrontando le immagini sotto, è possibile percepire lo sviluppo evolutivo che visto mutare negli 
anni la configurazione originaria del padiglione in esame. 
Le due immagini sotto (la prima scattata nel 1918, la seconda nel 1933), hanno permesso di 
stabilire in maniera univoca, il periodo storico della importante modifica apportata all’edificio. 
Anche tramite l’ausilio della planimetria rielaborata da parte dei tecnici dell’Azienza Ospedaliera, è 
stato possibile confermare quanto emerso osservando le immagini di Borgo San Lazzaro, 
fotografato in due distinti periodi storici.  
 Figura 4.4: il complesso di Borgo San Lazzaro fuori Volterra ed il Padiglione Morel, 1918
 
Figura 4.5: il complesso di Borgo San Lazzaro fuori Volterra ed il Padiglione Morel, 1933
 
Figura 4.6: vista planimetrica del 
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Nel corso degli anni, varie modifiche hanno interessato il Padiglione Morel non andando però ad 
incidere in maniera significativa sulla distribuzione spaziale assunta con l’ampliamento avvenuto 
nei primi anni del secolo. 
Tra questi interventi, ricordiamo uno tra i più importanti, effettuato recentemente nei primi anni del 
1990. In questa occasione, fu realizzato il consolidamento dei solai esistenti attraverso la 
realizzazione di solette armate e di telai in cemento armato con funzione rompi tratta, rispondendo 
così alle nuove regole sismiche che di anno in anno si sono andate affermando nello scenario 
normativo. 
Inoltre, si ricorda il rifacimento della copertura del corpo centrale e la riorganizzazione spaziale 
degli ambienti interni con l’inserimento di un nuovo vano scale, provvisto di due ascensori e due 
montacarichi, tutto realizzato con struttura portante in cemento armato. 
Oggi, osservando dal parcheggio antistante l’ingresso principale al padiglione, l’edificio si presenta 
con un grande corpo centrale organizzato su tre piani fuori terra e due volumi arretrati più piccoli, 
sempre su tre livelli ma con gli ultimi piani adibiti a terrazze aperte. I due volumi sporgenti 
lateralmente sono connessi al corpo centrale tramite dei corridoi di collegamento, esternamente 
riconoscibili dalle ampie vetrate e dalle ricche decorazioni in perfetto stile liberty. 
Cambiando punto di vista, osservando il fabbricato da uno dei terrazzamenti presenti sul retro 
dell’edificio, è immediato osservare la grande differenza nella distribuzione dei volumi tra piano 
terra e gli altri piani ai livelli superiori. Il piano terra infatti, presenta una superficie molto più ampia 
e si estende oltre il filo perimetrale del corpo centrale e dei due volumi laterali, inglobando il 
basamento della vecchia ciminiera, precedente citata. Ai piani superiori invece, gran parte dello 
spazio è lasciato a terrazza scoperta praticabile, mentre le uniche parti chiuse sono rappresentate 
da quelle appartenenti al corpo centrale ed ai due volumi sporgenti. 
Riportiamo sotto due foto che possono essere di aiuto nel comprendere l’organizzazione spaziale 
dei volumi costituenti l’edificio in esame. 
 
 
Foto 4.7: prospetto principale di ingresso al padiglione con uno dei due volumi sporgenti lateralmente 





Foto 4.8: prospetto retrostante con i due volumi laterali e il basamento della ciminiera a piano terra 
 
 
4.3 – Il rilievo geometrico-strutturale  
Prima di procedere, è opportuno sottolineare il fatto che questo edificio sia tutt’oggi completamente 
utilizzato e, data la critica situazione dei pazienti qui ospitati, non è stato possibile effettuare alcun 
tipo di rilievo o sopralluogo direttamente all’interno dello stabile. Di conseguenza le uniche 
informazioni utilizzate per questo lavoro sono state ricavate esclusivamente da documenti cartacei, 
gentilmente messi a disposizione dall’ufficio tecnico della ASL5 di Volterra. 
Si è quindi proceduto effettuando un semplice sopralluogo dall’esterno dello stabile. Tramite una 
rapida analisi “a vista” si è potuto constatare come nonostante la tessitura muraria presenti scarse 
qualità di resistenza meccanica, essendo composta da materiale aggregato disomogeneo, lo stato 
di conservazione delle murature portanti risultano essere in buone condizioni, non presentando 
lesioni considerevoli che lascino pensare a danneggiamenti significativi subiti in seguito ad eventi 
passati.  
Successivamente si è proceduto con lo studio degli elaborati grafici, verificando che le informazioni 
indicate in questi documenti corrispondessero all’effettivo stato presente sul luogo. 
E’ facile intuire quindi come durante questa fase, la collaborazione con i tecnici della stessa 
azienda ospedaliera è stata di fondamentale importanza per confermare o meno le ipotesi iniziali 
proposte durante lo studio della documentazione. 
Con tutte le conferme del caso, si è provveduto quindi a trasferire tutte le informazioni cartacee su 














































Figura 4.9: planimetria piano terra 
 
 










































Figura 4.10: planimetria piano primo 
 
 










































Figura 4.11: planimetria piano secondo 
 
 










































Figura 4.12: planimetria piano sottotetto 
 
 










































Figura 4.13: planimetria della copertura 
 
 










































Figura 4.14: prospetto ovest e prospetto est 
 
  











































Figura 4.17: sezione B - B 
 










































Figura 4.18: sezione A - A 
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Stabilita quindi la geometria dell’edificio, il passo successivo ha avuto come obiettivo quello di 
esplorare gli aspetti tecnici che condizionano in maniera incisiva il comportamento dell’edificio sotto 
un’eventuale azione sismica. In questa fase quindi, sono stati valutati tutti i dettagli tecnici da 
tradurre correttamente nel modello di calcolo da realizzarsi in un secondo momento. 
Riportiamo brevemente, lo studio effettuato sulle singoli parti. 
 
 
4.3.1 – Il terreno presente nel sito e le opere di fondazione 
Stabilire il tipo di terreno che caratterizza l’area su cui sorge il fabbricato in esame è un processo di 
fondamentale importanza nella definizione dell’intensità sismica da considerare durante la fase di 
modellazione e analisi dell’edificio. Per la determinazione di tale parametro, si dovrebbe condurre 
una campagna sondaggi attraverso l’uso di particolari strumenti da utilizzare in sito o in laboratorio. 
Un’analisi di questo tipo è stata effettuata non molti anni fa in prossimità del lotto ove sorge il 
padiglione in esame. Data la vicinanza del punto di estrazione del materiale analizzato al 
Padiglione Morel ed escludendo qualsiasi evento che possa aver alterato la stratigrafia del 
sottosuolo in questi anni, si è scelto di far riferimento a tale campagna d’indagini per stabilire il tipo 
di terreno a cui fare riferimento. Dalla lettura del rapporto stilato a seguito di tale studio, è stato 
possibile classificare il terreno secondo la categoria C tra quelle indicate al § 3.2.2 delle NTC2008. 
Le opere di fondazione per il fabbricato in esame sono del tipo “a sacco”, realizzate al di sotto delle 
murature portanti gettando del materiale sciolto nelle tracce nel terreno, appositamente scavate. 
 
 
4.3.2 – Tessitura muraria 
Secondo il § C8A.1.A.3, le operazioni basilari per stabilire il tipo di trama muraria con la quale sono 
stati realizzati gli elementi portanti dell’edificio, consistono in una serie di esami visivi della 
superficie muraria. In pratica queste valutazioni vengono condotte attraverso la rimozione dello 
strato superficiale di intonaco con una forma quadrata con dimensioni minime di 1m per lato, al fine 
di individuare il profilo e le dimensioni dei blocchi che vanno a costituire la muratura. Tali sondaggi 
devono essere eseguiti preferibilmente in prossimità degli angoli in modo da valutare anche 
l’ammorsatura delle pareti. 
Per i motivi già sopra esposti sopra, non è stato possibile effettuare questo tipo di indagine. 
Nonostante ciò, è stato comunque possibile stabilire per certo la trama muraria del Padiglione 
Morel effettuando un confronto con il vicino “Padiglione Livi”, attualmente in disuso e con parti 
superficiali completamente lasciate a vista. Infatti, osservando gli anni in cui sono stati realizzati e 
le modalità costruttive adoperate, è possibile stabilire per il Morel aspetti tecnici facilmente rilevabili 
effettuando un sopralluogo visivo del vicino padiglione. 
Pertanto è stato possibile affermare come la trama muraria del padiglione in esame presenti 
caratteristiche morfologiche e meccaniche identiche a quella costituente il Padiglione Livi.  
 
 Figura 4.19: tessitura muraria e ammorsamento d’angolo del Padiglione Livi
 
Osservando la foto sopra, è facile osservare come la tessitura del Padiglione Livi, e quindi del 
nostro caso di studio, sia costituita da materiale disomogeneo aggregato in pietrame disordinato.
È importante sottolineare fin da subito che a seguito di svariati interventi locali, alcune parti murarie 
precedentemente lasciate aperte, sono stati chiuse attraverso l’uso di blocchi con scarse qualità 
resistenti (come ad esempio mattoni forati) o dalle elevate prestazioni 
influenzare la risposta si un determinato setto se sollecitato da un’eventuale azione orizzontale (ad 
esempio mattoni pieni o blocchi in laterizio a bassa percentuale di foratura). In questo secondo 
caso, tali elementi sono stati i
quelle utilizzate per la trama muraria costituita da materiale disomogeneo.
 
 
4.3.3 – Il sistema resistente 
Per sistema resistente si intende l’insieme di tutti quegli elementi strutturali i
azioni dovute al normale svolgimento dell’attività (ad esempio carichi propri strutturali, carichi 
portati, carichi accidentali) o da eventi di rara frequenza (ad esempio l’azione sismica).
Nel caso in esame, essendo il Padiglione More
maggior parte degli elementi resistenti è costituita dai setti murari e dalle fasce di piano con 
dimensioni variabili che diminuiscono di spessore dal basso verso l’alto a seconda dell’elevazione 
considerata. 
Come è noto dalla teoria, tali parti presentano un ottimo comportamento se sollecitati nel piano ma 
scarsissima resistenza se l’azione è applicata in direzione perpendicolare al loro sviluppo.
Oltre agli elementi murari, sarebbe errato non considerare il c
realizzati lungo tutto il perimetro dei vari solai di interpiano. Nonostante l’esigua dimensione di 
questi elementi, la loro conformazione costituita da calcestruzzo e barre in acciaio (4Ø12 con staffe 
Ø6/20), non consente di trascurarne gli effetti che tendono a mitigare il comportamento dell’edificio 
sulla risposta finale. 
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Realizzati in tempi recenti (intorno agli anni 1990) con lo scopo di consolidare i solai presenti e 
conferire un comportamento più rigido all’insieme di diaframmi orizzontali che costituiscono i solai 
di interpiano, i nuovi telai in C.A. composti da travi e pilastri impostati su plinti in C.A. 
appositamente realizzati, con uno sviluppo che va da piano terra sino al sottotetto di copertura, 
offrono un grande contributo nella ridistribuzione delle azioni tra i vari elementi, incassando una 
buona aliquota di azione agente sul fabbricato. 
Infine, l’inserimento di un vano scale completamente realizzato con struttura portante in C.A. ha 
contribuito notevolmente al miglioramento del comportamento strutturale: incassando una 
considerevole quota delle azioni agenti, svolge un importante ruolo nell’incrementare la risposta 
globale di tutto l’edificio. 




4.3.4 – I solai 
Essendo le parti direttamente interessate dai carichi dovuti al normale svolgimento dell’attività, gli 
orizzontamenti sono costituiti da putrelle con un interasse medio di 1.5m con sovrastante 
tavellonato e massetto. 
Durante gli interventi attuati intorno agli anni del 1990, tali elementi hanno subito un processo di 
consolidamento tramite la realizzazione all’estradosso di un massetto in calcestruzzo, armato con 
rete elettrosaldata a maglia quadrata e attraverso la realizzazione dei telai in C.A. 
precedentemente descritti. 
E’ importante evidenziare come la presenza di un massetto di almeno 0,05m  realizzato in C.A, 
secondo il § 7.2.6 delle NTC2008, possa rappresentare una delle condizioni necessarie per poter 
ipotizzare un comportamento rigido da parte di un solaio. Per solai con struttura mista, come quelli 
presenti nel fabbricato in esame, al medesimo paragrafo si richiede anche la presenza di connettori 
appositamente progettati a taglio che permettano la connessione delle longherine al massetto 
soprastante. Non essendo garantita questa seconda prescrizione, durante la fase di modellazione 
ed analisi si sono ipotizzati comportamenti diversi da parte degli orizzontamenti, prima 
considerandolo una risposta rigida e successivamente un comportamento deformabile da parte 
degli orizzontamenti. 
L’approccio indicato sopra non ha interessato in ogni caso i solai presenti nel vano scala del corpo 
centrale, che con la loro conformazione in latero-cemento, garantiscono una risposta rigida grazie 
alla soletta armata di appropriate dimensioni qui presente. 
Si faccia riferimento alle figure 4.20, 4.21, 4.22, 4.23 per individuare la dislocazione delle tipologie 
di orizzontamenti. Il numero con cui vengono indicati fa riferimento all’elencazione dei solai 




 4.3.5 – Le voltine a piano terra
Osservando la planimetria del piano terra, si può osservare la presenza di tre piccole volte, situate 
al di sotto del corridoio che unisce il corpo centrale al volume laterale situato sul lato nord 
dell’edificio. 
Realizzate secondo i canoni delle classiche volte a crociera, questi elementi si presentano in ottimo 
stato di conservazione non mostrando alcuna lesione che possa far pensare ad gravi danni subiti 
in passato. La cavità presente tra volta e 
sciolto. Al di sopra di questo, un massetto in C.A. gettato direttamente in loco.
Come nel caso dei solai, anche in questo caso, si è ipotizzato prima un comportamento che 
tenesse di conto il caratter
deformabile dovuta alla mancanza di informazioni essenziali a garanzia di un effettivo 
comportamento monolitico da parte di tale orizzontamento.
 
 
4.3.6 – La copertura del corpo centrale
Originariamente costituita da elementi lignei, la copertura del corpo fabbrica centrale ha subito un 
radicale cambiamento con gli interventi dei primi anni ‘90.
In ottimo stato di conservazione, oggi questa parte di edificio si presenta con solai in latero 
cemento del tipo “bausta” sui quali sono disposte tegole marsigliesi in laterizio. I nuovi solai portanti 
qui inseriti, gravano sulla struttura sottostante costituita da piccole travi in cemento armato disposte 
in posizione inclinata e collegate sia ai nuovi cor
impostati dal piano terra, trovano qui la loro conclusione. Per comprendere meglio, si riporta una 





CAPITOLO 4 – L’edificio oggetto di studio
 
piano di calpestio sovrastante è costipata di materiale 
 




doli in gronda che ai nuovi telai in C.A. i quali, 
 
24: dettaglio del sistema strutturale della copertura centrale 
 
55 
 4.3.7 – La copertura dei corpi fabbrica laterali
A differenza del corpo centrale, i volumi sporgenti lateralmente presentano una tradizionale 
copertura in elementi lignei e mezzane in laterizio. Organizzate su più ordini, gli elementi in laterizio 
poggiano direttamente su una serie di travicelli, i quali a loro volta vanno a gravare su un sistema 
di capriate incrociate costituite da travi, anch’esse in legno, a sezione quadrata. Il sistema di travi, 
si conclude scaricando la propria azione sulle massicce colonne 
ampi vani lasciati aperti al piano secondo. Questi spazi aperti, una volta utilizzati come asciugatoi 
delle lenzuola (dopo l’ampliamento dei primi anni del secolo scorso), oggi sono destinati ad 
accogliere durante le ore ricreative i pazienti sotto stretto controllo da parte del personale sanitario.
 
 




4.4 – Livelli di conoscenza e definizione meccanica dei materiali
La conoscenza dell’edificio in esame è di fondamentale importanza ai fini di un’adeguata analisi e 
può essere conseguita con diversi gradi di approfondimento tenendo conto anche dell’ampiezza e 
della rilevanza del fabbricato oggetto di studio. Tale indagine viene attuata in funzi
obiettivi preposti praticando campagne di rilievo più o meno accurate, esaminando i dettagli 
costruttivi presenti nell’edificio ed effettuando prove sperimentali al fine di stabilire le proprietà 
meccaniche dei materiali che vanno a costituire le
Per ogni caso elencato sopra, le NTC2008 dettano le condizioni da rispettare al fine di associare 
ad ogni fase di studio un livello di qualità della conoscenza su tre possibili (LC1, LC2, LC3, 
rispettivamente in funzione di uno scarso 
di conoscenza viene associato un valore noto come “Fattore di Confidenza” (1.35 per L1 , 1.20 per 
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L2  e 1 per L3), il quale inserito direttamente nel calcolo come divisore dei parametri della muratura 
da considerare, permette di stabilire il valore da utilizzare durante le fasi di analisi e verifica. 
A livelli di conoscenza elevati corrispondono fattori di confidenza più bassi. Questo è dovuto al fatto 
che maggiori sono state le prove effettuate per accertare una determinata proprietà per la muratura 
e minore sarà l’incertezza intrinseca del dato ricavato e quindi l’aliquota utilizzata per ridurre 
l’effettivo parametro stabilito tramite le prove. 
Le operazioni di rilievo consistono nell’osservazione e nella misurazione di tutte quelle parti che 
vanno a costituire la struttura portante e di tutti quegli elementi quali vani cavi, nicchie, canne 
fumarie, intercapedini nascoste e quadri fessurativi che possono interessare la struttura 
rendendola più vulnerabile. Nel nostro caso, come accennato precedentemente, non è stato 
possibile effettuare un sopralluogo della struttura se non limitandoci ad una superficiale valutazione 
all’esterno dell’edificio. Pertanto l’elaborazione di questa documentazione è stata effettuata 
esclusivamente sulla base delle informazioni fornite direttamente dai tecnici dell’azienda 
ospedaliera. 
Per quanto riguarda lo studio dei dettagli costruttivi, si deve procedere indagando su i vari aspetti 
tecnici che vengono messi in opera durante la fase di costruzione di un fabbricato. Alcuni di questi, 
in gran numero e in varie forme, vengono richiamati dalle NTC2008 come aspetti basilari la cui 
valutazione risulta essere indispensabile.  
Tra questi vi sono: 
- i collegamenti tra pareti verticali; 
- i collegamenti tra orizzontamenti e pareti ed eventuale presenza di cordoli di piano o altri 
dispositivi di collegamento; 
- la presenza e l’efficacia di architravi; 
- la presenza di elementi in grado di eliminare le spinte eventualmente presenti; 
- la presenza di elementi non strutturali ad elevata vulnerabilità; 
- la tipologia della muratura (ad uno o più paramenti, a sacco, con o senza collegamenti 
trasversali, ecc) e sue caratteristiche costruttive (mattoni o in pietra, regolare, irregolare, 
listata, ecc). 
 
Come indicato nelle NTC2008, la valutazione dei dettagli costruttivi può essere effettuata tramite 
due tipi di verifiche: 
 “Verifiche in-situ limitate”: rappresentano il livello più basso di valutazione. Sono basate su 
rilievi di tipo visivo e su saggi nella muratura che mirano a valutare il tipo di trama ed il 
grado di ammorsamento tra muri ortogonali,  nonché effettuare una valutazione delle 
tipologie di solai. Vengono adottate ipotesi più cautelative per ciò che non è stato possibile 
indagare. 
 “Verifiche in-situ estese ed esaustive”, basate su un controllo sistematico di tutti i 
dettagli costruttivi elencati sopra nell’intero edificio ricorrendo a saggi nella muratura per 
determinare le caratteristiche sia in superficie che nello spessore murario, nonché il grado 
di ammorsamento tra muri ortogonali e dei solai nelle pareti. 
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Anche per quanto riguarda la verifica sui materiali, i metodi d’indagine vengono definiti in maniera 
analoga a quanto visto per l’analisi dei dettagli costruttivi, attraverso tre tipi di analisi che 
consistono in: 
 “Indagini in-situ limitate”: il riconoscimento della qualità muraria si basa, oltre che sulla 
conoscenza delle tipologie caratteristiche dell’epoca e del sito, anche su esami visivi della 
superficie muraria e soprattutto su saggi interni a seguito di una opportuna asportazione di 
zone di intonaco di almeno 1m x 1m. Si tratta poi di individuare nella tabella C.8.A.2.1 della 
Circolare, che riporta le caratteristiche fisico-meccaniche per varie tipologie murarie, quella 
più aderente al caso in esame. 
 “Indagini in-situ estese”: le indagini visive di cui al punto precedente devono essere 
effettuate in maniera estesa e sistematica, con saggi superficiali ed interni per ogni tipo di 
muratura. Inoltre si ricorre a prove con martinetto piatto doppio, e prove di 
caratterizzazione della malta, che possono essere omesse nel caso esistano prove 
analoghe su edifici della zona con murature simili sotto tutti i punti di vista. Tali prove sono 
finalizzate a verificare la correttezza della scelta della tipologia muraria nella sopra citata 
tabella C.8.A.2.1. 
 “Indagini esaustive”: oltre una valutazione superficiale visiva effettuata secondo i canoni 
descritti nelle prove sopra, attraverso ulteriori prove specifiche, si mira a ottenere 
informazioni quantitative sulla resistenza della muratura in oggetto. Si richiede quindi, in 
aggiunta a quanto previsto ai punti precedenti, di effettuare una serie di prove sperimentali 
che consentano di valutare le caratteristiche meccaniche della muratura. Anche in questo 
caso è possibile utilizzare prove eseguite su edifici della stessa zona, qualora esista una 
chiara, comprovata corrispondenza tipologica tra le murature. 
 
Tabella 4.1: tabella C8A.1.1 indicata in NTC2008 con evidenziati livello di conoscenza e fattore di confidenza considerati 
 Sulla base di quanto effettuato a livello di indagine e di prove sperimentali, come già accennato 
non è stato possibile procedere ad alcun tipo di valutazione di questo genere.
Pertanto, osservando le disposizioni minime richieste dalle NTC2008, è facile intuire quindi come 
nel caso in esame si rientri nel grado di conoscenza più basso, ricadendo nel livello LC1, 
prendendo quindi in considerazione un fattore di confidenza pari a FC=1.35 .
Come indicato nelle NTC2008, sulla base del livello di conoscenza raggiunto, per ogni tipologia 
muraria si è quindi stabilito il valore dei parametri meccanici da utilizzare durante l
modellazione e analisi dell’edificio.
Nello specifico, ricadendo nel caso di livello di conoscenza LC1, per quanto riguarda i parametri 
relativi alla resistenza del materiale, per ciascuna tipologia muraria presente all’interno del 
fabbricato in esame si è preso in considerazione il valore minimo degli intervalli riportati nella 
tabella C8A.2.1 delle NTC2008. Per quanto riguarda il valore del modulo di elasticità, si è 
considerato invece il valore medio di quelli indicati nella tabella sopra indic
caso differenziando a seconda della tipologia muraria considerata.
Riportiamo sotto la tabella C8A.2.1 con evidenziate le tipologie murarie prese in considerazione 
per il nostro studio. 
 
Tabella 4.2: tabella C8A.2.1 
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Riportiamo in questo capitolo, i valori delle azioni che andranno a caratterizzare durante la fase di 
modellazione i carichi agenti sulla struttura in esame. 
I valori sotto riportati sono stati ricavati dalla documentazione rinvenuta e integrati con le più 
esigenti specifiche tecniche indicate all’interno delle NTC2008. 
 
 
5.1 – Il peso proprio strutturale degli elementi murari 
L’azione riconducibile agli elementi murari (setti e fasce di piano) è dovuta esclusivamente al peso 
proprio di ognuno di essi. Questo dato è stato calcolato direttamente in fase di modellazione 
attribuendo i parametri geometrici delle sezioni ed i diversi pesi per unità di volume ai vari elementi 
inseriti nel modello. 
Sulla base di quanto descritto nel capitolo precedente, i valori dei pesi delle unità di volume da 
considerare sono quelli indicati direttamente nella tabella C8A.2.1 delle NTC2008. Pertanto, tali 
valori sono stati inseriti all’interno del programma di calcolo che ha determinato, in maniera 
automatica, il peso proprio strutturale di ogni singolo elemento in funzione delle dimensioni 
geometriche possedute da ciascuno di questi. 
Si riportano di seguito i valori delle unità di volume inseriti nel programma di calcolo, a seconda 
della tipologia muraria considerata: 
 
- Tessitura primaria: muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre erratiche e irregolari). 
Costituisce la maggior parte degli elementi strutturali portanti l’edificio, indipendentemente 
che siano disposti lungo le pareti perimetrali o all’interno dello stesso edificio. 
Per questa tipologia muraria, si è considerato un peso dell’unità di volume pari a 19 kN/m³. 
 
- Tessitura muraria secondaria: muratura in mattoni pieni e malta di calce. 
Realizzati per conferire maggiore rigidezza ad alcune parte interessate da eventi di 
adeguamento in anni passati, questa tessitura muraria è dislocata in maniera non uniforme 
soprattutto negli elementi interni all’edificio in esame. 
Per questa tipologia muraria, si è considerato un peso dell’unità di volume pari a 18 kN/m³. 
 
 
 - Tessitura muraria secondaria: muratura in blocchi laterizi se
Come l’altra tessitura secondaria, queste parti sono dovute a interventi susseguitesi nel 
corso degli anni. A differenza dei mattoni pieni però, i setti costituiti da questi elementi 
assolvono una funzione limitata alla chiusura dei vani aperti, n
prestazioni portanti. 
Per questa tipologia muraria, si è considerato un peso dell’unità di volume 
 
 
5.2 – I solai di interpiano
All’interno dell’edificio, sono presenti varie tipologie di solai. Inizialmente tutti cos
tavelloni, nel corso degli anni i vari interventi hanno comportato modifiche sulla loro natura originale 
che nei casi più gravi sono sfociate nella totale demolizione e ricostruzione con tipologie differenti 
da quelle iniziali. 
Riportiamo sotto, per ogni tipo di orizzontamento, i valori assunti dai carichi propri strutturali, dai 
carichi portati e dalle azioni variabili, integrando le informazioni ricavate dalla documentazione 
rinvenuta con le prescrizioni indicate all’interno delle NT
E’ importante sottolineare come l’aliquota di carico attribuibile ai tramezzi, è stata determinata 
secondo le prescrizioni riportate nelle NTC2008 e successivamente computata insieme agli altri 
valori di carico costituenti il termine di G
Anche per quanto riguarda la determinazione del valore relativo al carico di esercizio, si è fatto 
riferimento ai valori indicati alla tabella 3.1.II delle NTC2008 e qui sotto riportata in parte.
 
Tabella 5.1: scorcio di tabella 3.1.II delle NTC2008 con le azioni variabili considerate per il caso in esame
 
 
Per quanto riguarda l’individuazione degli orizzontamenti all’interno dell’edificio, considerando il 
numero con cui vengono sotto elencati, si faccia riferi
riportate nel capitolo precedente. 
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1) Nuovo solaio di piano del tipo “bausta” (S = 16+4 cm): 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Pavimento + sottofondo + intonaco + tramezzi (G2)   1,96 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   3,00 kN/m² 
 
2) Nuovo solaio di sottotetto ispezionabile del tipo “bausta” (S = 20+4 cm): 
Peso proprio del solaio (G1)   2,95 kN/m² 
Pavimento + isolante + intonaco + tramezzi (G2)   1,96 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   0,50 kN/m² 
 
3) Nuovo solaio di copertura del tipo “bausta” (S = 16+4 cm): 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Manto di copertura + isolante + impermeabilizzante (G2)  1,00 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   0,50 kN/m² 
 
4) Nuovo solaio “predalles” di copertura piana praticabile (S = 20+4 cm): 
Peso proprio del solaio (G1)   2,95 kN/m² 
Pavimento + sottofondo + isolante + impermeabilizzante (G2) 1,00 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   3,00 kN/m² 
 
5) Solai di piano in ferro: 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Pavimento + sottofondo + intonaco + controsoffitto + tramezzi (G2) 1,96 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   3,00 kN/m² 
 
6) Solai di copertura piana praticabile in ferro: 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Pavimento + sottofondo + intonaco + impermeabilizzante (G2) 1,50 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   3,00 kN/m² 
 
7) Solai di sottotetto ispezionabile in ferro: 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Intonaco + controsoffitto (G2)   0,30 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   0,50 kN/m² 
 
8) Solai di sottotetto praticabile in ferro: 
Peso proprio del solaio (G1)   2,45 kN/m² 
Intonaco + controsoffitto (G2)   0,30 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   3,00 kN/m² 




Peso proprio della soletta (G1)   5,10 kN/m² 
Pavimento + sottofondo (G2)   0,80 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   4,00 kN/m² 
 
10) Copertura in legno 
Peso proprio della copertura (G1)   1,48 kN/m² 
Impermeabilizzante + tegole (G2)   0,62 kN/m² 
Carico di esercizio (Qacc)   0,50 kN/m² 
 
 
5.3 – Le colonne in mattoni laterizio pieno 
Ai fini di una corretta modellazione, non è stato possibile tralasciare le azioni dovute al peso 
proprio delle colonne in mattoni in laterizio pieno, presenti in testa ai volumi laterali. 
Delle dimensioni di 0,80x0,80x4,50m circa, considerando un peso di unità di volume pari a 18 
kN/m³ così come indicato in tabella C8A.2.1 indicata delle NTC2008, il loro peso può essere 
stimato attorno ai 50kN. Tale azione pertanto, è stata considerata nel modello di calcolo attraverso 
l’inserimento di una forza concentrata in prossimità di ciascuna colonna. 
 
5.4 – Azione sismica 
Le azioni sismiche di progetto, in base alle quali valutare il rispetto dei diversi stati limite 
considerati, si definiscono a partire dalla “pericolosità sismica di base” del sito di costruzione, 
descritta come la probabilità che in un determinato intervallo di tempo, in tale sito, si verifichi un 
evento sismico di specificate caratteristiche. 
La pericolosità sismica è definita in termini di accelerazione orizzontale massima attesa ag in 
condizioni di campo libero su sito di riferimento rigido con superficie topografica orizzontale (di 
categoria A), nonché di ordinate dello spettro di risposta elastico in accelerazione ad essa 
corrispondente Se(T), con riferimento a prefissate probabilità di superamento PVR, nel periodo di 
riferimento VR. Ai fini della normativa vigente le forme spettrali sono definite, per ciascuna delle 
probabilità di superamento PVR nel periodo di riferimento VR, a partire dai valori dei seguenti 
parametri su sito di riferimento rigido orizzontale: 
 
- ag : accelerazione orizzontale massima al sito; 
- F0 : valore massimo del fattore di amplificazione dello spettro in accelerazione 
orizzontale; 
- TC*: periodo di inizio del tratto a velocità costante dello spettro in accelerazione 
orizzontale. 
 
Le NTC2008 individuano quattro stati limite per cui sono definite le probabilità di superamento PvR.. 
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In funzione delle prestazioni attese dalla costruzione nei confronti dell’azione sismica gli stati limite 
si suddividono in
 
stati limite di esercizio e stati limite ultimi .
 
 
Gli stati limite di esercizio sono: 
- Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito di un evento sismico la costruzione nel suo 
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature 
rilevanti alla sua funzione, non subisce danni ed interruzioni d'uso significativi; 
- Stato Limite di Danno (SLD): a seguito di un evento sismico la costruzione nel suo 
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le apparecchiature 
rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non mettere a rischio gli utenti e da non 
compromettere significativamente la capacità di resistenza e di rigidezza nei confronti delle 
azioni verticali ed orizzontali, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur 
nell’interruzione d’uso di parte delle apparecchiature. 
 
Gli stati limite ultimi sono:  
- Stato Limite di Salvaguardia della Vita (SLV): a seguito di un evento sismico la 
costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e 
significativi danni dei componenti strutturali cui si associa una perdita significativa di 
rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; la costruzione conserva invece una parte 
della resistenza e rigidezza per azioni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del 
collasso per azioni sismiche orizzontali; 
 
- Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito di un evento sismico la 
costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed impiantistici e 
danni molto gravi dei componenti strutturali; la costruzione conserva ancora un margine di 
sicurezza per azioni verticali ed un esiguo margine di sicurezza nei confronti del collasso 
per azioni orizzontali. 
 
Le probabilità di superamento PVR ammesse per ciascun stato limite, in un certo periodo di 
riferimento VR sono indicate nella tabella 3.2.I delle NTC2008, sotto riportata. 
 
Tabella 5.2: tabella 3.2.I delle NTC2008 con le probabilità di superamento ammesse per ciascuno stato limite 
 
La determinazione dell’azione sismica PGAD è stata condotta attraverso il foglio di calcolo “Spettri” 
messo a disposizione dal Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici (al sito web http://www.cslp.it), 
 che fornisce gli spettri di risposta rappresentativi delle componenti (orizzontali e verticale) de
azioni sismiche di progetto per un generico sito posto all’interno del territorio nazionale
Il vantaggio offerto da questo strumento consiste nel ricavare, in maniera automatica, i valori 
assunti dallo spettro di risposta, a seguito dell’inserimento d
l’individuazione del sito all’interno della rete nazionale della pericolosità sismica di base, della 
strategia da adottare e delle caratteristiche locali del sito stesso.
Il primo passo per la definizione dell’azione sismica 
appunto l’individuazione del sito ove sorge la costruzione oggetto di studio, rispetto ai punti del 
reticolo nazionale rappresentativi della pericolosità sismica di base.
Nel nostro caso si è scelta l’individuazione
Saremmo comunque giunti al solito risultato se avessimo scelto l’opzione “ricerca per comune”, 
considerata comunque meno precisa rispetto a quella effettuata per coordinate.
 
Figura 5.1: schermata iniziale del programma di calcolo Spettri per la determinazione dell’azione sismica
 
Nella seconda fase, è stata stabilita la strategia progettuale. Strategia perché, in questa fase viene 
richiesto di inserire il termine relativo alla vita nominale della co
d’uso (CU) associabile ad essa.
Considerando la natura prettamente economico gestionale dei dati inseriti, si comprende come la 
scelta dei valori assunti da queste voci, stia a “misurare” il livello di protezione da garan
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che ne deriverebbero dall’eventuale cessazione seppur temporanea da parte dell’attività oggetto di 
studio. Costi intesi sia in termini economici ma in alcuni casi dalle ripercussioni sociali. 
La vita nominale dell’edificio, definita come il numero di anni nel quale la struttura deve poter 
essere utilizzata senza ricorrere a interventi di carattere straordinario, è stata assunta nel nostro 
caso con un valore pari a VN=50 anni. Seppur le NTC2008 considerino un valore di VN maggiore di 
100 anni per le costruzioni di importanza strategico-funzionale come quella in esame, si è ritenuto 
che operazioni di adeguamento per una struttura di questo tipo difficilmente superino tempi 
maggiori di 100 anni. Pertanto l’eccessivo impegno, sia in termini economici che in termini 
gestionali, che ne deriverebbero dall’applicare una strategia così importante ha fatto mitigare la 
scelta su archi temporali decisamente inferiori, fiduciosi di un eventuale intervento straordinario da 
attuarsi in tempi più brevi rispetto ai 100 anni indicati dalle NTC2008. 
Per il padiglione in esame, rientrando nella classe d’uso IV di quelle descritte al § 2.4.2 delle 
NTC2008 e secondo quanto indicato in tabella 2.4.II delle stesse NTC, è stato attribuito un valore 
del coefficiente d’uso pari a CU=2.  
 
 
Figura 5.2: seconda schermata del programma di calcolo Spettri per la determinazione dell’azione sismica 
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In seguito a queste scelte, il programma ha provveduto a calcolare in maniera automatica il valore 
del periodo di riferimento VR come prodotto della vita nominale VN per il coefficiente della classe 
d’uso CU. V =	V ∙ C 
 
Dopodiché, facendo riferimento ai valori delle percentuali di superamento PVR indicate per ciascuno 
stato limite e riportati nella tabella sopra, il programma ha calcolato per ciascuno stato limite i 
rispettivi tempi di ritorno secondo la formula: 
 
T = −Vln	(1 − P) 
 
ricavando quindi per ciascuno stato limite i parametri base ag , F0 e TC* su cui determinare i valori 





Figura 5.3: valori di progetto dei parametri ag, F0, Tc* in funzione del periodo di ritorno TR 
 




Tabella 5.3: valori di progetto dei parametri ag, F0, Tc* distinti per stato limite 
 
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma spettrale (spettro 
normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del 5%, moltiplicata per il valore della 
accelerazione orizzontale massima ag su sito di riferimento rigido orizzontale. Sia la forma spettrale 
che il valore di ag variano al variare della probabilità di superamento nel periodo di riferimento PVR. 
Gli spettri così definiti possono essere utilizzati per strutture con periodo fondamentale minore o 
uguale a 4,0 s. 
Gli spettri elastici sono due: uno per le componenti orizzontali dell’azione sismica ed uno per le 
componenti verticali. 
Nel caso in esame si è tenuto conto soltanto della presenza soltanto della componente orizzontale 
mentre non sono state considerate le azioni verticali poiché la struttura non presenta determinate 
caratteristiche che rendono obbligatoria la valutazione di tale azione. 
Quale che sia la probabilità di superamento nel periodo di riferimento considerata, lo spettro di 
risposta elastico della componente orizzontale è definito dalle espressioni seguenti: 
 
 
Figura 5.4: formulazioni fornite dalle NTC2008 per la determinazione dello spettro elastico orizzontale 
 
Nelle quali T ed Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spettrale 
orizzontale. 
Nelle espressioni sopra compaiono inoltre altri termini tra cui: 
 
- S: coefficiente che considera la categoria del sottosuolo e delle condizioni topografiche 
mediante la relazione: S = 	 S ∙ S 
dove: 
SS : coefficiente amplificazione stratigrafica; 
ST : coefficiente di amplificazione topografica. 
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- η: fattore che altera lo spettro elastico per coefficienti di smorzamento viscosi 
convenzionali ξ diversi dal 5%, mediante la relazione: 
η = 	! 10(5 + ξ) 	≥ 0.55 
 
- TC: periodo corrispondente all’inizio del tratto a velocità costante dello spettro: T =	C ∙ T∗ 
 
- TB: periodo corrispondente all’inizio del tratto ad accelerazione costante dello spettro: 
T) = T3  
 
- TD: periodo corrispondente all’inizio del tratto a spostamento costante dello spettro: 
T = 4 ∙ a-g + 	1.6 
 
Figura 5.5: sviluppo degli spettri elastici determinati attraverso il foglio di calcolo “Spettri” 
 
Ed è nella terza ed ultima fase che il foglio di calcolo permette l’inserimento dei dati relativi alle 
condizioni locali del sito ove sorge la costruzione oggetto di studio. 
In pratica, il programma chiede di specificare la classe di terreno tra quelle descritte nella tabella 
3.2.II delle NTC2008 e la categoria topografica tra quelle presentate nella tabella 3.2.IV delle 
stesse NTC in funzione della situazione reale presente sul luogo della costruzione. 
Riportiamo sotto le due tabelle sopra citate, evidenziando le scelte effettuate ai fini del nostro 
studio: 




Tabella 5.4: tabella 3.2.II delle NTC2008 con indicate le categorie di terreno e le rispettive caratteristiche 
 
 
Tabella 5.5: tabella 3.2.IV delle NTC2008 con indicate le categorie topografiche e le rispettive caratteristiche 
 
 
Figura 5.6: terza ed ultima schermata del programma di calcolo Spettri per la determinazione dell’azione sismica 
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Considerando il valore dello spettro elastico in funzione dello stato limite esaminato, è stato 
possibile ricavare i valori da inserire nel programma di calcolo durante la successiva modellazione 
dell’edificio in modo far interagire l’azione dovuta al sisma con la costruzione configurata. 
 
 

















In questo capitolo viene descritto il metodo con cui l’edificio è stato modellato al fine di una 
valutazione attraverso l’analisi statica non lineare. 
In particolare, riprendendo i concetti teorici alla base del metodo ai macroelementi SAM, si 




6.1 – I modelli per gli edifici in muratura 
La complessità delle problematiche associate alla modellazione delle strutture in muratura ha 
portato la ricerca del settore a formulare molteplici metodi diversi. 
Distinguendosi tra loro per complessità, ipotesi di base, grado di dettaglio dei risultati e onere 
computazionale, è opportuno sottolineare come non vi sia una logica preferenziale nella scelta 
dell’uno o dell’altro modello. 
Tra i modelli più conosciuti, è opportuno ricordare:  
- modelli agli elementi finiti non-lineari; 
- modelli agli elementi di contorno; 
- modelli agli elementi distinti; 
- modelli discreti o macromodelli. 
 
Restando nell’ambito della macromodellazione, in cui lo scopo è quello di cogliere con sufficiente 
precisione il comportamento di macroelementi semplici al fine di valutare la risposta globale della 
struttura, è possibile focalizzare l’attenzione principalmente su quei modelli definiti come 
“semplificati” che, grazie ad un onere computazionale ridotto, consentono l’analisi di interi edifici. 
Tra questi modelli, una prima distinzione può essere fatta tra modelli basati sull’Analisi Limite  e 
modelli che considerano le deformazioni in campo elastico. Nel primo caso, l’analisi mira alla 
determinazione del carico di collasso e del relativo meccanismo, mentre nel secondo, i modelli si 
distinguono ulteriormente tra quelli che si caratterizzano per una modellazione bidimensionale del 
pannello murario e quelli che lo modellano monodimensionalmente. In questo secondo caso, sono 
stati proposti metodi che considerino elementi a rigidezza variabile (basata sul calcolo in sezione 
parzializzata) oppure elementi a rigidezza costante in fase elastica a cui segue una fase di 
deformazione plastica. Ed è proprio in quest’ultimo caso in cui ricade il metodo SAM. 
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Utilizzato ai fini della presente tesi, il metodo SAM si colloca nella tipologia di modelli con elementi 
monodimensionali, facenti uso di elementi beam con deformazione a taglio e caratterizzati da una 
rigidezza costante in fase elastica, a cui segue una fase di deformazione plastica; la non linearità 
del comportamento è quindi innescata dal raggiungimento di una condizione limite di resistenza. 
 
 
6.2 – Il metodo SAM 
SAM, acronimo di Semplified Analysis Method, rappresenta il metodo elaborato da Magenes e 
sviluppato presso l’Unità di Ricerca dell’Università di Pavia. 
E’ un metodo di modellazione utilizzato per l’Analisi Statica Non Lineare di edifici in muratura 
soggetti ad azioni orizzontali. Come accennato sopra, tale metodo si basa su una modellazione a 
macroelementi e mira alla valutazione della risposta globale degli edifici, in cui il meccanismo 
resistente è governato dalla risposta nel piano delle pareti, senza considerare eventuali 
meccanismi di collasso associati alla risposta dinamica fuori dal piano (meccanismi che devono 
essere presi in considerazione con altri metodi di analisi). 
Creato con l’obiettivo di ridurre l’onere computazionale, nell’impostare il modello dell’edificio 
secondo questo metodo, non si è potuto far a meno di considerare i principali meccanismi di rottura 
di tutti gli elementi strutturali presenti all’interno dell’edificio, ai quali deve essere associato un 
opportuno criterio di resistenza. Si è quindi dovuto garantire un buon compromesso tra livello di 
dettaglio, la semplicità d’uso e l’interpretazione dei risultati, definendo in maniera agevole, le soglie 
significative di danneggiamento dei singoli elementi.  
Il metodo si basa su una formulazione a telaio equivalente, ovvero una modellazione 
tridimensionale a macroelementi costituita da elementi monodimensionali di tipo beam, nella quale 
la struttura è schematizzata secondo un telaio rappresentativo delle parti strutturali e costituito da: 
 elementi verticali: rappresentativi dei maschi murari; 
 elementi orizzontali: rappresentativi delle fasce di piano; 
 elementi rigidi di collegamento: rappresentativi dei nodi, ovvero le parti di muratura in 
comune tra i setti murari e le relative fasce di piano, poste in estremità agli stessi setti. 
 
Gli elementi che vanno a riprodurre i maschi murari e le fasce, sono concepiti come parti in cui si 
concentrano deformazioni e danneggiamenti mentre i nodi sono invece considerati elementi 
infinitamente rigidi e resistenti, modellati attraverso l’inserimento di bracci rigidi posti alle estremità 
dei maschi murari e delle fasce. 
Tale schematizzazione risulta particolarmente efficace ed accettabile nel caso in cui la geometria 
delle pareti e la distribuzione delle aperture in esse presenti siano caratterizzate da una certa 
regolarità. Il meccanismo resistente è governato dalla risposta nel piano della parete: escluso 
quindi il comportamento fuori piano, il modello prende in esame soltanto i meccanismi di rottura nel 
piano delle singole murature. 
Ogni elemento deformabile del telaio equivalente è caratterizzato da un comportamento elasto-
plastico-fragile con resistenza definita in funzione della risposta flessionale ed a taglio. L’adozione 
 di bracci infinitamente rigidi per modellare le zone di nodo consente di riprodurre la ridotta 
deformabilità di tali elementi.  
 
Figura 6.1: modellazione di una parete attraverso metodo SAM, con particolare su elemento costituente il telaio equivalente
 
Per la definizione del modello, a partire dalla pianta di ciascun piano dell’edificio, è stato 
necessario comporre lo schema resistente equivalente verticale, individuando ogni singolo 
pannello in muratura come elemento strutturale ad asse verticale distin
possibile scomporre le sezioni di muri che si intersecano tra loro ad L o a T in sezioni rettangolari 
semplici, ognuna associata ad un singolo pannello a sviluppo verticale. L’intersezione tra pareti 
mediante due distinti pannelli m
 
Figura 6.2: connessione tra elementi murari posti in posizione perpendicolare
 
Si può tenere conto della congruenza degli spostamenti verticali all’interfaccia collegando i telai 
con bracci rigidi, così come illustrato sopra.
Vediamo adesso nel dettaglio, gli aspetti principali che vanno a caratterizzare i singoli elementi 
costituenti il telaio equivalente.
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6.2.1 – L’elemento maschio murario 
Durante la modellazione del telaio equivalente, i maschi murari sono stati concepiti tramite 
segmenti posti in posizione verticale e baricentrici ai generici setti considerati. 
Alle due estremità di ciascun elemento rappresentativo del singolo maschio murario, sono presenti 
due nodi che permettono il collegamento con gli altri elementi del telaio. E’ importante sottolineare 
come gli elementi ad asse verticale rappresentativi dei setti murari a piano terra presentino ad una 
delle due estremità non un nodo qualsiasi ma un vincolo a terra rappresentativo delle condizioni di 
incastro perfetto. 
La distanza tra i nodi di estremità disposti lungo questo asse verticale individua l’altezza totale del 
setto murario; questa risulterà pari quindi alla differenza di quota dei piani baricentrici dei solai fra i 
quali l’elemento strutturale considerato è compreso. 
Ciascun elemento verticale, come precedentemente accennato, è costituito generalmente da tre 
parti: due parti rigide poste in estremità e una parte centrale deformabile caratterizzata da 
resistenza finita.  
L’estensione della parte deformabile è definita altezza efficace Heff del maschio. Questa deve 
essere determinata in modo tale da tenere conto, in maniera approssimata, della deformabilità 
della parete centrale compresa tra due aperture. 
L’altezza efficace può essere valutata in funzione delle dimensioni geometriche del pannello e delle 
aperture secondo la relazione: 
Heff = h’+1/3 · D · (H1 - h’) / h’ ≤ H1 
dove: 
             H1 = altezza netta interpiano 
D = lunghezza del pannello 
 
 
Figura 6.3: convenzione per la definizione dell’altezza efficace dei maschi murari  
 
Nella figura precedente è rappresentata una generica parete in muratura con aperture variamente 
disposte.  
Nel caso più generale, il parametro h’ può essere definito mediante questa espressione: 
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h′ = H1 − max5h6,789:; ; h6,789=; > − max5h6,=?@:; ; h6,=?@=; > + AB ∙ Cmin5Eh6,789:; − h6,789=; E; D ∙ tan30°> + min5Eh6,=?@:; −h6,=?@=; E; D ∙ tan30°>H  
dove: 
            h6,789:;  : altezza della trave muraria inferiore destra; 
            h6,789=;  : altezza della trave muraria inferiore sinistra; 
            h6,=?@:;  : altezza della trave muraria superiore destra; 
            h6,=?@=;  : altezza della trave muraria superiore sinistra; 
D : lunghezza della parete. 
 
Le altezze H1 ed H2, dei due estremi rigidi del pannello possono essere determinate come quote 
parti della differenza fra l’altezza netta di interpiano H1 e l’altezza efficace Heff. Ipotizzando che la 
deformabilità nelle zone di nodo sia inversamente proporzionale all’altezza delle travi di 
collegamento, si possono dunque scrivere le seguenti relazioni: 
HA = h=,=?@2 + (H1 − HJ99) ∙ αKα7 + αK ≥ h=,=?@2  
HB = h=,7892 + (H1 − HJ99) ∙ α7α7 + αK ≥ h=,7892  
dove hs,sup è l’altezza del solaio superiore e hs,inf è l’altezza del solaio inferiore. Inoltre i parametri 
geometrici α1 e α2 sono definiti in funzione dell’altezza delle travi murarie dalle relazioni: 
αA = max5h6,=?@:; ; h6,=?@=; > − 12 ∙ Cmin5Eh6,=?@:; − h6,=?@=; E; l ∙ tan30°>H 
αB = max5h6,789:; ; h6,789=; > − 12 ∙ Cmin5Eh6,789:; − h6,789=; E; l ∙ tan30°>H 
 
 
6.2.2 – Resistenza e deformabilità dei maschi murari 
In base alla metodologia di modellazione SAM, si è assunto per l’edificio in esame un 
comportamento dei maschi murari di tipo elasto-plastico-fragile, per il quale il maschio ha un 
comportamento lineare elastico fino a che non si verifica uno dei criteri di rottura previsti, di seguito 
illustrati. Il tratto perfettamente plastico si conserva fino al raggiungimento di un limite di 
deformazione, il cui valore è definito diversamente in base al tipo di rottura attivatosi.  
I criteri di rottura previsti per gli edifici in muratura sono: 
 rottura per pressoflessione o ribaltamento; 
 rottura per taglio con fessurazione diagonale.  
La rottura per pressoflessione o ribaltamento avviene quando il momento flettente M in una delle 
sezioni estreme della parte deformabile del maschio i’ – j’ raggiunge il valore ultimo Mu, 
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corrispondente allo schiacciamento della zona compressa della sezione. Tale valore ultimo, viene 
calcolato secondo l’espressione: 
M? = N ∙ l2 1 − Nk ∙ f? ∙ l ∙ t 
dove: 
N : compressione assiale presente all’interno del setto in esame; 
l : lunghezza del setto; 
t il suo spessore del setto murario; 
fu : resistenza a compressione della muratura;  
k : coefficiente che tiene conto della distribuzione degli sforzi nella zona compressa, 
assunto pari a 0,85 secondo il criterio di stress-block. 
 
Tale formulazione viene determinata analizzando l’equilibrio delle forze che si vengono a creare 
all’interno del setto murario secondo quanto riportato in questa schematizzazione:  
 
 
Figura 6.4: pannello murario soggetto ad azioni nel piano medio in riferimento alla rottura per pressoflessione  
 
Nella sezione in cui viene raggiunto il momento ultimo viene introdotta una cerniera plastica (con 
ipotesi di comportamento perfettamente plastico). Come si evince facilmente dalla logica seguita 
per la formulazione dell’espressione sopra riportata, la rottura per pressoflessione avviene più 
facilmente rispetto alle altre modalità, qualora siano presenti bassi valori di compressione. 
Le prescrizioni relative alla resistenza nel piano delle murature soggette ad azione orizzontale 
riportate nelle NTC2008 al § 7.8.2.2, di fatto tengono di conto del comportamento del setto 
secondo la logica sopra descritta. 
Per quanto riguarda la rottura a taglio, la fenomenologia tipicamente associabile, vede solitamente 
la formazione di una o più fessure inclinate diagonalmente. Questo tipo di fessurazione, 
considerato non l’unico ma il più ricorrente, è associabile al raggiungimento di valori di taglio totale, 
prossimi al valore resistente massimo. 
Questo tipo di rottura viene espresso mediante la relazione di Turnšek e Cacovic: 
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V6 =	 f6? ∙ l ∙ tb ∙ !1 + σQf6? 
dove: 
ftu : resistenza di calcolo a trazione della muratura, calcolata come: ftu = 1,5·τ0 
τ0 : resistenza di calcolo a taglio di riferimento della muratura che per gli edifici in muratura 
assume i valori riportati tabella C8A.2.1 a seconda della trama muraria considerata; 
l : lunghezza complessiva della parete, inclusiva della zona tesa; 
t : spessore della parete in direzione ortogonale; 
σ0 : tensione normale media, riferita all’area totale della sezione: σ0=N/lt, dove N forza 
assiale agente, positiva se di compressione; 
b : coefficiente correttivo legato al rapporto di forma h/l del pannello (essendo h l’altezza 
della parete); tale coefficiente si assume pari a b=h/l, comunque non superiore a 1,5 e 
non inferiore a 1. 
 
Anche in questo caso le considerazioni appena svolte sono conformi a quanto espresso nelle 
NTC2008 al § C8.7.1.5. 
Per quel che riguarda il comportamento post-picco, si è assunto un comportamento duttile che 
prevede il limite ultimo in corrispondenza al raggiungimento di una deformazione angolare ultima, 
detta anche drift ultimo (Magenes e Calvi, 1997). Le NTC2008 al § C8.7.1.4 definiscono la 
deformazione ultima in termini di spostamento orizzontale relativo delle sezioni come percentuale 
dell’altezza (h) del pannello, in funzione del tipo di rottura attivata: 
 
- rottura per pressoflessione o ribaltamento: deformazione massima pari a 0,6%h 
- rottura per taglio con fessurazione diagonale: deformazione massima pari a 0,4%h 
 
 
6.2.3 – Le fasce murarie 
Sono gli elementi in muratura ad asse orizzontale che collegano due setti attigui, posti al 
medesimo livello. Facilmente riconoscibili come gli elementi in muratura posti al di sopra e al di 
sotto delle aperture presenti nelle pareti portanti (nel caso l’apertura sia costituita da una porta, 
sarà presente soltanto la fascia muraria superiore), offrono un contributo resistente non 
trascurabile ai fini della valutazione della risposta globale dell’edificio in presenza di azioni 
orizzontali. 
In analogia di quanto visto per la modellazione dei setti murari, anche in questo caso, le fasce di 
piano vengono concepite attraverso segmenti orizzontali, posti in posizione baricentrica delle 
sezioni trasversali delle generiche fasce considerate. 
 Anche in questo caso, alle due estremità di ciascun elemento rappresentativo la singola fascia, 
sono presenti due nodi che permettono il collegamento con gli altri elementi del telaio  
 L’elemento fascia, è costituito da una parte centrale deformabile a flessione e taglio caratterizzata 
da una resistenza finita, e da due parti i
rappresentare le parti in muratura in comune con i due setti collegati. Nel caso delle fasce, al 
contrario dei maschi, non esistono apposite formulazioni per definire la lunghezza del tratto 
deformabile, in quanto si ritiene appropriato assumerla pari alla luce libera dell’apertura attigua. La 
lunghezza di ciascuna delle parti rigide sarà quindi pari alla metà della lunghezza dei singoli 
maschi murari collegati alla generica fascia considerata, me
alla distanza fra i baricentri delle sezioni trasversali dei maschi murari che delimitano la 
corrispondente apertura. Nel caso le aperture non siano perfettamente allineate nello sviluppo 
verticale, la lunghezza della parte deformabile viene determinata come media fra le dimensioni 
delle aperture che la individuano. 
 
Figura 6.5: criterio per la determinazione della lunghezza di deformazione delle fasce di piano 
 
La carenza di indagini approfondite sul 
modo analogo ai maschi murari. E’ necessario comunque premettere le seguenti osservazioni:
 l’asse della fascia è orizzontale e parallelo all’orientamento dei letti di malta, 
contrariamente al caso dei 
 la forza di compressione assiale (associata ai soli carichi gravitazionali nella trattazione dei 
maschi murari) nel caso delle fasce risulta invece orizzontale e solitamente di scarsa 
intensità; 
 la forza di compressione verticale, diretta pe
trascurabile poiché in genere le fasce si trovano sotto e sopra le aperture delle pareti.
 
Le fasce hanno il compito di trasmettere le sollecitazioni ai montanti e di mantenerli accoppiati. 
Anche per l’elemento fascia si distinguono i due meccanismi di rottura visti durante la trattazione 
dei maschi murari: 
 rottura per pressoflessione;
 rottura per taglio. 
 
Quindi in maniera analoga a quanto visto per i setti murari, la rottura per pressoflessione si ha 
quando il momento flettente M in una delle sezioni estreme 
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comportamento delle fasce murarie porta a studiarle in 
maschi murari; 
rpendicolarmente ai letti di malta, è 
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il valore ultimo Mu. Il valore ultimo del momento viene calcolato nella medesima forma di quanto 
visto per il calcolo del momento ultimo dei maschi murari. Riadattando quindi i vari termini che ne 
costituiscono l’espressione, in funzione della geometria delle fasce murarie possiamo ricavare: 
 
M? = H ∙ h2 1 − Hk ∙ f? ∙ h ∙ t 
dove: 
H : sforzo di compressione in direzione orizzontale; 
h : altezza dell’elemento fascia; 
t : spessore dell’elemento fascia; 
k : coefficiente che tiene conto della distribuzione degli sforzi nella zona compressa, 
assunto pari a 0,85 secondo il criterio di stress-block. 
 
Come si può notare, il termine P relativo allo sforzo assiale considerato durante lo studio dei 
maschi murari, è sostituito con il termine H. Quest’ultimo viene assunto pari al valore minimo tra la 
resistenza a trazione di un eventuale elemento qui presente capace di resisterne (come ad es. un 
cordolo o una catena) ed il valore 0,4·fhd·h·t, dove fhd è il valore della resistenza a compressione in 
direzione orizzontale. Nel caso di analisi statica non lineare essa può essere posta uguale al valore 
medio fhm. . 
Le considerazioni appena svolte risultano anche in questo caso conformi a quanto indicato nelle 
NTC2008 al § 7.8.2.2. 
Per quanto riguarda il criterio di resistenza a taglio, se una muratura ha tessitura regolare e ben 
organizzata con blocchi ben ammorsati, essa è principalmente funzione della compressione 
normale ai letti di malta e, in misura minore, della compressione in direzione parallela ai letti stessi. 
Essendo trascurabile il valore della compressione, la resistenza a taglio di una fascia può essere 
molto bassa e funzione principalmente della coesione offerta dal legante. La resistenza a trazione 
in direzione parallela ai letti di malta, anche se maggiore di quella nella sua direzione ortogonale, 
risulta comunque insufficiente a garantire un’adeguata resistenza a flessione della fascia. 
Se la muratura è invece di tipo irregolare, come nel caso della muratura dell’edificio in esame, il 
materiale tende ad avere un comportamento pressoché isotropo e quindi, in linea di principio, la 
trave in muratura può essere trattata come un maschio ruotato di 90°. La resistenza a taglio delle 
fasce murarie viene assunta pari al minimo valore tra quelli sotto indicati: 
 
Vt = h·t·fvd0 
Vp= 2·Mu/l 
dove: 
Vt : resistenza a taglio di travi in muratura in presenza di un cordolo di piano o di un 
architrave resistente a flessione; 
Vp : resistenza a taglio associato al momento resistente ultimo Mu ; 
h : altezza della fascia di piano; 
t : spessore della fascia di piano 
 l : lunghezza della fascia di piano calcolata dalle interfacce dei due setti collegati alla 
generica fascia considerata;
fvd0 : valore della resistenza a taglio in assenza di compressione a taglio per la muratura Nel 
caso di analisi statica non lineare può essere posta pari al valore medio (f
 
Come per la resistenza degli elementi fascia, anche per la determinaz
deformative, si fanno delle analogie con i maschi murari. Nel caso di risposta a presso
delle fasce si suppone ancora che, dopo una crescente parzializzazione della sezione della fascia, 
nella sezione in cui si raggiunge il momento ultimo, si instaura un comportamento perfettamente 
plastico così da poter introdurre una cerniera plastica. La deformazione delle travi in muratura, ai 
fini della verifica allo stato limite ultimo, viene determinata come per i maschi mu
riferimento al raggiungimento della deformazione angolare definita in base al meccanismo di 
rottura attivato: 
- rottura per pressoflessione o ribaltamento: deformazione massima pari a 0,6%h
- rottura per taglio con fessurazione diagonale: deformazion
 
 
6.2.4 – Elemento nodo rigido
Le intersezioni tra le pareti sono modellate attraverso opportuni bracci infinitamente rigidi di 
opportune dimensioni, collocati alle estremità degli elementi maschio, cordolo e/o fascia così da 
modellare la ridotta deformabilità delle “zone di nodo” di muratura.
Il collegamento con bracci infinitamente rigidi garantisce, al livello dei solai, la compatibilità degli 
spostamenti verticali delle pareti nel loro incrocio, dovuta alla presenza 
e dell’ammorsamento fra i pannelli nella zona di intersezione per effetto dello sfalsamento dei 
blocchi che compongono la muratura. Ciascun braccio rigido si considera esteso dal nodo 
superiore di estremità di uno degli element
intersezione tra i piani baricentrici dei muri. L’introduzione di bracci infinitamente rigidi nel modello 












Figura 6.6: porzione del prospetto principale modellata attraverso il telaio equivalente 
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i maschio corrispondenti ai pannelli, fino al punto di 
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6.3 – Modellazione del caso studio attraverso MidasGen 
Descriviamo in questo paragrafo la procedura adottata per l’attuazione del metodo SAM attraverso 
l’utilizzo dello strumento informatico di calcolo MidasGen, software scelto per l’elaborazione di 
questa tesi. 
La struttura è stata schematizzata in un modello tridimensionale, secondo le indicazioni descritte 
precedentemente durante la trattazione del metodo SAM, ed analizzata mediante il software di 
calcolo sopra indicato.  
In seguito si riportano i passaggi compiuti per la definizione del modello di calcolo: 
 schematizzazione della struttura secondo i principi del metodo SAM su Autocad v.2009; 
 importazione del modello 3D nel software MidasGen; 
 definizione ed assegnazione dei materiali e delle sezioni; 
 definizione ed assegnazione dei vincoli; 
 definizione ed assegnazione dei carichi statici; 
 definizione dello spettro di progetto per le due direzioni; 
 definizione dei parametri per l’analisi statica non lineare. 
 
Per prima cosa si è proceduto alla creazione del modello tridimensionale sul programma di disegno 
Autocad, attraverso la definizione del sistema resistente. Durante questa fase sono stati modellati 
tutti gli elementi resistenti aventi funzione strutturale, tralasciando quindi gli elementi dal 
comportamento trascurabile nella valutazione della risposta globale dell’edificio (ad es. i tramezzi). 
I solai non sono stati modellati attraverso l’introduzione di ulteriori elementi, ma semplicemente 
andando ad attribuire il valore del carico, trasmesso da ognuno di questi, sui rispettivi elementi 
strutturali su cui andavano a gravare. La rigidezza nel piano degli orizzontamenti, è stata tenuta di 
conto attraverso l’inserimento di link rigidi, disattivabili in caso ve ne fosse stato bisogno. 
Nel modello inoltre sono stati riportati gli elementi strutturali in C.A. presenti all’interno dell’edificio 
in esame. In particolare, per ciò che riguarda i cordoli, le travi di copertura e di alcuni solai, i telai a 
consolidamento dei solai in putrelle e tavelloni, e gli elementi presenti nel vano scale (rampe 
inclinate e setti dei vani ascensori e montacarichi), il loro inserimento all’interno del modello tramite 
l’uso di elementi beam, si è ritenuto necessario data la non trascurabilità degli effetti da parte di 
questi, sulla risposta globale dell’edificio sottoposto ad azioni orizzontali. Pertanto in questi 
elementi, tramite il programma di calcolo, è stata inserita l’armatura in acciaio effettivamente 




6.3.1 – Definizione dei materiali 
Importato il modello tridimensionale da Autocad sul software di calcolo MidasGen, tra le prime 
operazioni compiute vi è stata la definizione dei materiali. 
In pratica, tramite un apposito comando, in questa fase sono stati inseriti i materiali con le relative 
caratteristiche meccaniche, da poter assegnare poi ai singoli elementi costituenti il modello. 
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Facendo riferimento ai valori riportati in tabella C8A.2.1 delle NTC2008, elenchiamo di seguito i 
materiali, con le specificate caratteristiche meccaniche, inseriti all’interno del modello. Secondo 
quando richiesto al § C8.7.1.5 delle stesse norme tecniche, è importante osservare come i valori 
caratteristici delle resistenze siano stati divisi per il fattore di confidenza FC=1.35 relativo al livello 
di conoscenza LC1, quest’ultimo stabilito secondo quanto già discusso al quarto capitolo di questa 
relazione. Nel caso in esame sono stati modellati i seguenti materiali: 
 Muratura originale: costituisce la maggior parte degli elementi murari dell’edificio in esame. 
Con questa, vogliamo indicare la tessitura muraria con cui è stato realizzato l’edificio nei 
primi anni del secolo scorso. A questa sono stati attribuiti i seguenti parametri: 
Tessitura: muratura in pietrame disordinata (ciottoli, pietre erratiche e irregolari) 
fcm =  1000/1.35 kN/m2 =  740.74  kN/m2 
τ0 =     20/1.35 kN/m2 =  14.81 kN/m2 
E =   870000  kN/m2 
G =   290000  kN/m2 
W =      19 kN/m3 
 Muratura secondaria – mattoni pieni: tipo di muratura utilizzata per la chiusura di alcuni 
vani vuoti. A questa sono stati attribuiti i seguenti parametri: 
Tessitura: muratura in mattoni pieni e malta di calce 
fcm =  2400/1.35 kN/m2 =  1777.78  kN/m2 
τ0 =     60/1.35 kN/m2 =      44.44 kN/m2 
E =   1500000  kN/m2 
G =     500000  kN/m2 
W =       18 kN/m3 
 Muratura secondaria – mattoni forati: tipo di muratura utilizzata per la chiusura di alcuni 
vani vuoti. A questa sono stati attribuiti i seguenti parametri: 
Tessitura: muratura in blocchi laterizi semipieni 
fcm =  4000/1.35 kN/m2 =  2962.96  kN/m2 
τ0 =     30/1.35 kN/m2 =      22.22 kN/m2 
E =   4500000  kN/m2 
G =   1350000  kN/m2 
W =       12 kN/m3 
 Cemento armato: utilizzato per la maggior parte degli elementi realizzati durante gli 
interventi dei primi anni ’90 del secolo scorso. La definizione delle caratteristiche strutturali 
di questo materiale è avvenuta tramite l’inserimento dei seguenti valori: 
Calcestruzzo: Rck >300 kg/cm² -> Classe C25/30 
fck =  25000/1.35 kN/m2 =  18518.52  kN/m2 
Rck = 30000/1.35 kN/m2 =  22222.22 kN/m2 
E =   31476000  kN/m2 
W =        25 kN/m3 
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 Link rigidi: materiale utilizzato per caratterizzare il comportamento resistente ed 
infinitamente rigido dei bracci di collegamento posti all’estremità di ciascun elemento 
murario inserito all’interno del modello. La definizione delle caratteristiche strutturali di 
questo materiale è avvenuta tramite l’inserimento dei seguenti valori: 
E = valore particolarmente elevato (es. 10 volte modulo elastico di acciaio); 
W = variabile in funzione del tipo di elemento murario considerato. 
E’ opportuno precisare come la caratteristica di indeformabilità dei bracci è stata attribuita 
tramite l’applicazione di un materiale e non attraverso l’utilizzo di un link rigido, in modo da 
poter computare durante la fase di analisi, la quantità di massa muraria presente nelle parti 
in comune tra maschi murari e fasce di piano. 
 
In questa fase, una finestra di comando come quella riportata sotto, ha permesso l’inserimento dei 




Figura 6.7: finestra del programma MidasGen per la definizione delle proprietà meccaniche dei materiali  
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6.3.2 – Definizione delle sezioni 
Il passo successivo ha preso in considerazione la definizione delle dimensioni geometriche della 
sezione trasversale di ciascun elemento strutturale riportato all’interno del modello di calcolo. 
In questo modo, oltre a computare in maniera automatica la massa totale della struttura, si è 
provveduto a stabilire le proprietà meccaniche di ciascun elemento strutturale in funzione delle 
specifiche dimensioni geometriche caratterizzanti ciascuno di questi. 




Figura 6.8: finestra del programma MidasGen per la definizione delle sezioni degli elementi murari 
 
6.3.3 – Definizione delle armature 
Sulla base delle informazioni ricavate dalla documentazione rinvenuta, si è provveduto in questa 
fase all’inserimento dei valori delle armatura (barre longitudinali e staffe) all’interno di tutti gli 
elementi realizzati in conglomerato cementizio armato. 
Tale operazione è stata di notevole importanza in quanto ha permesso di stabilire in maniera più 
oculata, il comportamento elasto-plastico assunto da ciascuno di questi elementi. 
Riportiamo sotto un esempio della finestra di comando su cui abbiamo agito durante questa fase. 
 




























Figura 6.9: finestre del programma MidasGen per l’inserimento delle armature all’interno delle travi e dei pilastri in C.A. 
 
 
6.3.4 – Definizione dei vincoli interni ed esterni 
In questa fase sono stati definiti i vincoli ed i rilasci che vanno a definire il rapporto di interazione 
tra i vari elementi collegati. In pratica, si è provveduto a attribuire la funzione che va a descrivere il 
comportamento di ogni singolo elemento e l’influenza reciproca che si viene a creare tra questi, in 
relazione dell’effettivo grado di vincolo presente tra le parti connesse. 
La resistenza nel piano, dei singoli elementi murari, è stata identificata attraverso l’inserimento di 
un vincolo interno che ne impedisse la rotazione libera attorno all’asse minore della sezione 
trasversale degli elementi considerati. Al contrario, il comportamento fuori piano, caratterizzato 
dalla resistenza nulla, è stato considerato introducendo un rilascio interno che permettesse la 

















Figura 6.10: vista del modello con attribuzione dei releases interni 
La presenza di un elemento di fondazione e l’interazione tra questa e le parti strutturali che da qui 
si vanno ad impostare, ai fini del nostro studio, è stata tenuta in considerazione attraverso 
l’inserimento di un vincolo che ricreasse la condizione di incastro perfetto tra i vari maschi murari e 
la fondazione sottostante. 
 
Figura 6.11: vista del modello con attribuzione degli incastri di base 
Per quanto riguarda la non deformabilità nel piano dei singoli orizzontamenti, questa è stata tenuta 
di conto attraverso l’inserimento di link rigidi. Durante la fase di analisi, si è potuto tener di conto 
dell’eventuale comportamento deformabile offerto dagli orizzontamenti, semplicemente andando a 
rimuovere questo tipo di vincolo. 
 
Figura 6.12: vista del modello con attribuzione dei diaframmi rigidi 
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6.3.5 – Assegnazione dei carichi agenti sulla struttura 
Le azioni inserite all’interno del modello di calcolo, al fine della nostra valutazione, sono: 
- Azioni dovute essenzialmente al peso proprio dei elementi portanti; 
- Azioni statiche gravitazionali dovute ai solai di interpiano e di copertura, interessati dal 
peso proprio strutturale, dal peso portato degli elementi non strutturali e dai carichi variabili 
accidentali; 
- Azioni dinamiche orizzontali dovute al fenomeno sismico. 
 
Per l’assegnazione si è partiti dall’impostazione del peso proprio attraverso il comando Load -> 
Self Weight . In questo modo il programma, una volta definito il Load Case G1 nella suddetta 
finestra, computa in maniera automatica il peso proprio degli elementi strutturali, a seconda della 
natura del materiale assegnato. 
 
Figura 6.13: finestra del programma MidasGen per l’impostazione del peso proprio dei singoli elementi murari 
 
Per ciò che riguarda l’assegnazione della seconda tipologia di carichi, considerando l’area di 
competenza di ciascun solaio, sono stati caricati i vari elementi su cui questi vanno a gravare. 
Attraverso la finestra sotto riportata, è stato quindi possibile selezionare gli elementi interessati dai 
solai e descrivere la presenza di quest’ultimi attraverso l’introduzione, all’interno del modello di 
calcolo, di un carico uniformemente distribuito. 
Per quanto riguarda le coperture in legno dei volumi sporgenti e le singole colonne su cui tali 
coperture vanno a gravare, il loro peso gravitazionale è stato preso in considerazione attraverso 
l’introduzione di forze puntuali, applicate direttamente sui singoli elementi strutturali in muratura 
sottostanti. 
 




Figura 6.14: vista del modello con attribuzione dei carichi sui singoli elementi 
 
L’azione sismica è stata inserita nel programma di calcolo definendo lo spettro di risposta tramite il 
comando Response Spectrum Fuctions. In questa sezione, sono stati riportati i punti del 
diagramma periodo-accelerazione così come ottenuto utilizzando il foglio di calcolo “Spettri NTC” 
illustrato nel precedente capitolo. 
 
Figura 6.15: finestra del programma MidasGen per l’impostazione dello spettro di risposta elastico 
 
La fase di analisi, descritta al paragrafo successivo, richiede un ultimo passo relativo alla 
trasformazione in masse sismiche del peso proprio degli elementi strutturali e dei pesi portati. La 
prima avviene attraverso la finestra Structure Type, nel quale si imposta l’opzione convert self 
weight in to masse, mentre i carichi portati, sono trasformati in massa attraverso il comando Load 
to Masses, dove si convertono i carichi moltiplicando i carichi portati G2 e gli accidentali Q1 per 















In questo capitolo viene descritta l’applicazione dell’analisi statica non lineare all’edificio in esame. 
In particolare, riprendendo i concetti riportati all’interno della vigente normativa nazionale 
NTC2008, si descrivono in questo capitolo i passaggi svolti per l’applicazione dell’analisi attraverso 
il programma di calcolo MidasGen. 
 
 
7.1 – L’analisi statica non lineare secondo la normativa vigente 
Al capitolo 7 delle NTC2008, si introducono quattro metodi di analisi caratterizzati da complessità e 
livello di precisione differenti. Essi sono: 
- analisi statica lineare; 
- analisi dinamica modale; 
- analisi statica non lineare; 
- analisi dinamica non lineare. 
 
La scelta tra un metodo e l’altro dipende dalle caratteristiche dell’edificio in esame (regolarità, 
periodi propri caratteristici) e dall’importanza assunta da questo.  
Per gli edifici esistenti in muratura, l’analisi statica non lineare è considerata il metodo di calcolo più 
rappresentativo del comportamento ultimo di questo tipo di strutture, approssimando al meglio la 
risposta sismica globale dell’edificio. In particolare l’analisi è utilizzata per ricavare le informazioni 
utili per i seguenti scopi: 
 valutare i rapporti di sovraresistenza αu/α1 
 verificare l’effettiva distribuzione della domanda inelastica degli edifici progettati con il 
fattore di struttura q; 
 come metodo di progetto per gli edifici di nuova costruzione sostitutivo dei metodi di analisi 
lineari; 
 come metodo per la valutazione della capacità di edifici esistenti. 
 
L’analisi statica non lineare (nota anche come Pushover, letteralmente “spingere oltre”), consiste 
nell’applicare all’edificio i carichi gravitazionali ed un sistema di forze orizzontali che, mantenendo 
invariati i rapporti relativi di quest’ultime, vengono scalate in modo da far crescere monotonamente 
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lo spostamento orizzontale di un punto di controllo individuato sulla struttura (di solito si considera il 
centro delle masse all’ultimo piano) fino al raggiungimento delle condizioni ultime. 
Il risultato dell’analisi consiste in un diagramma riportante in ascissa lo spostamento orizzontale del 
punto di controllo dc, in ordinata la forza orizzontale totale applicata Fb (taglio alla base). La 
capacità di spostamento relativa agli stati limite di danno e ultimo viene quindi valutata sulla curva 
forza-spostamento, in corrispondenza dei seguenti punti: 
- stato limite di operatività: spostamento minore tra quello corrispondente al raggiungimento 
della massima forza e quello per il quale lo spostamento relativo fra due piani consecutivi 
eccede i 2/3 dei valori limite dettati dalle NTC2008 al paragrafo 7.3.7.2, secondo quanto 
indicato per edifici ricadenti in classe d’uso IV come quello oggetto di questo studio. 
- stato limite ultimo: spostamento corrispondente ad una riduzione della forza non superiore 
al 15% massimo.  
L’analisi Pushover deve essere compiuta considerando almeno due distribuzioni di forze d’inerzia, 
ricadenti rispettivamente nel Gruppo 1 delle distribuzioni principali e nel Gruppo 2 delle distribuzioni 
secondarie. I due gruppi di forze sono così composti: 
Gruppo 1 – Distribuzioni principali: 
a) distribuzione proporzionale alle forze statiche, applicabile solo se il modo di vibrare 
fondamentale nella direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 
75% ed a condizione di utilizzare come seconda distribuzione la 2a) 
b) distribuzione corrispondente ad una distribuzione di accelerazioni proporzionale alla 
forma del modo di vibrare, applicabile solo se il modo di vibrare fondamentale nella 
direzione considerata ha una partecipazione di massa non inferiore al 75%; 
c) distribuzione corrispondente alla distribuzione dei tagli di piano calcolati in un’analisi 
dinamica lineare, applicabile solo se il periodo fondamentale della struttura è superiore a 
TC. 
Gruppo 2 – Distribuzioni secondarie: 
a) distribuzione uniforme di forze, da intendersi come derivata da una distribuzione 
uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione; 
b) distribuzione adattiva, che cambia al crescere dello spostamento del punto di controllo in 
funzione della plasticizzazione della struttura. 
Per quanto riguarda le costruzioni esistenti in muratura, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4, è 
possibile utilizzare l’analisi statica non lineare assegnando come distribuzioni principali e 
secondaria, rispettivamente, la prima distribuzione del Gruppo 1 e la prima del Gruppo 2, 
indipendentemente dalla percentuale di massa partecipante sul primo modo. 
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Si riporta di seguito il metodo dell’analisi statica non lineare così come illustrato dalla Circolare 
applicativa 2 Febbraio 2009, n. 617 nel § C7.3.4. 
L’analisi richiede che al sistema strutturale reale venga associato un sistema strutturale 
equivalente ad un grado di libertà (oscillatore semplice):  
 
 
Figura 7.1: sistema e diagramma bilineare equivalente 
 
La forza F* e lo spostamento d* del sistema equivalente sono legati alle corrispondenti grandezze 
Fb e dc del sistema reale dalle relazioni: 
F* = Fb / Γ 
d* = dc / Γ 
dove Γ è il “fattore di partecipazione modale” definito dalla relazione: 
                                                                   Γ = RSTURSTR 
Il vettore τ è il vettore di trascinamento corrispondente alla direzione del sisma considerata; il 
vettore φ è il modo di vibrare fondamentale del sistema reale normalizzato ponendo dc=1. La 
matrice M è la matrice di massa del sistema reale. 
Alla curva di capacità del sistema equivalente occorre ora sostituire una curva bilineare avente un 
primo tratto elastico ed un secondo tratto perfettamente plastico. 
Detta Fbu la resistenza massima del sistema strutturale reale ed Fbu* = Fbu/Γ la resistenza massima 
del sistema equivalente, il tratto elastico si individua imponendone il passaggio per il punto 0,6·Fbu* 
della curva di capacità del sistema equivalente, la forza di plasticizzazione Fy* si individua 
imponendo l’uguaglianza delle aree sottese dalla curva bilineare e dalla curva di capacità per lo 
spostamento massimo du* corrispondente ad una riduzione di resistenza ≤ 0,15·Fbu*. . 
Il periodo elastico del sistema bilineare è dato dall’espressione: 
T∗ = 2π!m∗k∗  
dove:  m∗ = ΦΤMτ 
   k* = rigidezza del tratto elastico della bilineare. 
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Nel caso in cui il periodo elastico della costruzione T* risulti T* ≥ TC  la domanda in spostamento 
per il sistema anelastico è assunta uguale a quella di un sistema elastico di pari periodo: 
d*max = d*e, max = SDe (T*) 
Nel caso in cui T* < TC la domanda in spostamento per il sistema anelastico è maggiore di quella di 
un sistema elastico di pari periodo e si ottiene da quest’ultima mediante l’espressione: 
dXY;∗ =	dJ,XY;∗q∗ [1 + (q∗ − 1) T\T∗] 	≥ 	 dJ,XY;∗  
dove: 
q* = Se(T*)·m*/F*y  rappresenta il rapporto tra la forza di risposta elastica e la forza di 
snervamento del sistema equivalente. 
 
Se risulta q*≤1 allora si ha d*max  = d*e,max 
 
 
Figura 7.2: spostamento d riferimento per T > Tc (sinistra) e spostamento di riferimento per T ≤ Tc (destra) 
 
Gli effetti torsionali accidentali sono considerati nel modo previsto al § 7.2.6 delle NTC2008. 
Una volta trovata la domanda in spostamento d*max per lo stato limite in esame si verifica che sia 
d*max ≤ du* e si procede alla verifica della compatibilità degli spostamenti per gli 
elementi/meccanismi duttili e delle resistenze per gli elementi/meccanismi fragili. 
L’azione sismica deve essere applicata, per ciascuna direzione, in entrambi i possibili versi e si 
devono considerare gli effetti più sfavorevoli derivanti dalle due analisi. 
 
 
7.2 – L’analisi statica non lineare attraverso il programma MidasGen 
L’impostazione e la successiva elaborazione di un’analisi statica non lineare tramite il software di 
calcolo MidasGen avviene attraverso la calibrazione di vari parametri, raggruppati in quattro parti 
agevolmente organizzate all’interno della barra di comando Task Pane. La semplice interfaccia di 
questa barra di comando permette un controllo rapido ed intuitivo degli aspetti che devono essere 
considerati per condurre una corretta analisi statica non lineare attraverso il programma di calcolo 
sopra menzionato. 


















Figura 7.3: finestra del programma MidasGen per l’impostazione dell’analisi statica non lineare (Pushover) 
 
La prima delle quattro parti sopra elencate, denominata Pushover Global Control, prevede 
l’impostazione dei parametri generali dell’analisi, a partire dal Initial Load, ossia dal caso di carico 
iniziale relativo allo stato di fatto, nel quale si associano i carichi G1, G2 e Q ai relativi fattori ψ2,j , 
secondo la combinazione sismica indicata al § 2.5.3 delle NTC2008.  
 
 
Figura 7.4: finestra del programma MidasGen per l’impostazione degli aspetti generali dell’analisi Pushover 
 
 Pushover Global Control 
 Pushover Load Cases 
 Define Pushover Hinge Properties 
 Assign Pushover Hinge Properties 
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Sempre attraverso la finestra di comando rappresentativa di questa prima parte è possibile 
impostare i seguenti aspetti:
 
 Substeps: n. di sottostep che il programma può utilizzare per cercare la soluzione 
all’interno di ogni singolo step tra 10 – 30; 
 Maximum Iteration: le iterazioni sono i tentativi che l’algoritmo compie per arrivare a 
convergenza. Nello specifico, hanno lo scopo di ricercare le condizioni di equilibrio della 
struttura per il singolo step; 
 Converge Criteria: per strutture rigide dove la forza è dominante rispetto allo spostamento 
si utilizza il criterio di convergenza Force Norm. 
 
Successivamente si è proceduto impostando i parametri presenti all’interno della sezione Pushover 
Load Case. In questa fase, si vanno a impostare i parametri relativi al sistema di forze prese in 
considerazione per l’analisi. In particolare, attraverso la finestra di comando di questa sezione è 
possibile agire su: 
 General Control: si stabilisce il numero di configurazioni di carico dovute alle azioni 
orizzontali da applicare all’edificio in esame; 
 Control Option: permette di impostare gli aspetti relativi alla scelta di un determinato punto 
di controllo su cui effettuare l’analisi; 




Figura 7.5: vista del modello con attribuzione del punto di controllo all’ultimo impalcato 
 
Come indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008, indipendentemente dalla percentuale di massa 
partecipante sul primo modo, per l’edificio in esame si sono assunte le due diverse distribuzioni: 
- distribuzione principale: la prima distribuzione del Gruppo 1; 
- distribuzione secondaria: la prima del Gruppo 2. 
 
In particolare si è prima proceduto con una distribuzione di tipo Uniform Acceleration, ossia una 
distribuzione uniforme di forze appartenente al Gruppo 2, da intendersi come derivata da una 
distribuzione uniforme di accelerazioni lungo l’altezza della costruzione. 
Nonostante la massa partecipante al primo modo di vibrare non risultasse maggiore o uguale al 
75% della massa totale, per quanto riportato al § C8.7.1.4, si è proceduto inoltre con l’applicazione 
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della distribuzione di tipo Mode Shape, ossia una distribuzione principale di forze proporzionale alle 
forze statiche caratterizzata da una maggior severità di verifica. 
E’ importante sottolineare come entrambe le tipologie di carico, siano state applicate lungo le due 

















Figura 7.6: finestre del programma MidasGen per l’impostazione dei gruppi di carico 
 
La definizione dei parametri che caratterizzano il comportamento meccanico delle cerniere 
plastiche e l’attribuzione di quest’ultime agli elementi costituenti il modello, sono le operazioni da 
compiersi attraverso il terzo ed il quarto punto dell’elenco riportato all’interno della finestra di 
comando Task Pane. 
Una fase fondamentale per la definizione dell’analisi statica non lineare è quella di considerare gli 
effetti dovuti alla plasticizzazione degli elementi costituenti il modello. Tale aspetto può essere 
tenuto di conto adottando uno dei due diversi criteri di plasticizzazione, sotto descritti: 
 plasticizzazione localizzata: la cerniera plastica si crea in un preciso punto all’interno del 
generico elemento. L’individuazione del punto che si andrà a plasticizzare viene effettuata 
da parte del progettista, che deve procedere quindi in maniera più attenta durante 
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l’inserimento di questa informazione. A compensare tale onere, vi è comunque una più 
rapida elaborazione dei risultati da parte del programma di calcolo. 
 plasticizzazione diffusa: la sezione trasversale dell’elemento viene suddivisa in più parti le 
quali, durante l’analisi, saranno interessate in maniera diversa da eventuali fenomeni di 
plasticizzazione, sulla base della reale distribuzione degli sforzi all’interno della sezione 
trasversale dell’elemento considerato. Nonostante questo approccio risulti più preciso 
rispetto a quello indicato sopra, in alcuni casi (come nel nostro), l’addizionale onere 
computazionale che ne deriva dall’applicazione di questo secondo criterio, risulta 
particolarmente sproporzionato rispetto al risultato perseguito. 
Per gli elementi in muratura presenti nel caso oggetto di studio è stato fatto rifermento al modello a 
plasticizzazione localizzata proposto da Magenes, che segue le norme americane FEMA. Questo 
tipo di schematizzazione permette di poter concentrare la zona di plasticizzazione in un punto, 
all’estremità o al centro dell’elemento a seconda se la plasticizzazione è per flessione o per taglio. 
Nella figura sotto, viene riportato il comportamento schematico della cerniera fenomenologica, 
ossia il fenomeno fisico che si sviluppa all’interno di un elemento durante l’incremento di una 
qualsiasi sollecitazione, dove i vari punti rappresentano:  
AB = tratto elastico del fenomeno caratterizzato dalla inclinazione Ko 
B = è il punto di ‘snervamento’ definisce il passaggio tra la fase elastica a quella plastica del 
fenomeno. Nel caso di sollecitazione da Momento flettente il punto B coincide con Mu mentre nel 
caso di sollecitazione a taglio il punto B coincide con Vt. 
BC = fenomeno di plasticità, molto corto nel caso di muratura e perfettamente orizzontale 
C = individua lo sviluppo della plasticità della muratura, in questo caso pari allo 0.4% nel caso di 
rottura a Taglio e 0.6% nel caso di rottura a Momento. 
CD = rappresenta la rottura improvvisa dell’elemento, abbattimento improvviso di resistenza e 
rigidezza 
DE = resistenza residua priva di significato fisico ma necessaria per individuare una soluzione 
numerica. 
 
Figura 7.7: finestra del programma MidasGen del comportamento delle cerniere plastiche secondo l’approccio FEMA 
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Riferendoci ad una distribuzione degli sforzi ‘tipicamente’ sismica, avremo che alle estremità degli 
elementi, le cerniere plastiche qui presenti si verranno ad innescare in seguito all’azione flessionale 
mentre, nella parte centrale del generico elemento, avremo la formazione della cerniera plastica 













Figura 7.8: finestre del programma MidasGen per l’impostazione delle proprietà meccaniche delle cerniere plastiche a 
flessione (sinistra) e a taglio (destra) 
 
Per i maschi si utilizza un comportamento elasto-plastico al quale le NTC2008 impongono uno 
spostamento massimo per rottura a taglio pari a 0,4% e 0,6% per rottura a pressoflessione. Per le 
fasce si mantiene lo stesso spostamento sia per rottura a taglio che per pressoflessione stabilito 
per i maschi murari. 
Oltre a stabilire il legame costitutivo per le cerniere plastiche sono state inserite le resistenze di 
progetto attraverso le quali calcolare la formazione e l’evoluzione delle cerniere plastiche nei 
singoli elementi. 
Ai fini di una più facile interpretazione dei risultati, si riporta di seguito la procedura completa di 
valutazione del comportamento globale dell’edificio e locale dei setti murari. 
Come accennato, la valutazione della capacità globale dell’edificio è stata determinata attraverso lo 
sviluppo dell’analisi statica non lineare prima considerando gli orizzontamenti di interpiano 
completamente rigidi ed in seguito considerando i medesimi orizzontamenti con un comportamento 
deformabile. 
Effettuata quindi l’analisi da parte del programma di calcolo, è stato possibile ricavare per ciascun 
profilo di carico, la relativa curva di capacità. 
  




Figura 7.9: esempio di curva di capacità determinata attraverso il programma MidasGen  
 
Facendo ricorso alla funzione presente all’interno del programma di calcolo, è stato possibile 
determinare la bilineare equivalente alla curva di capacità. Pertanto, in maniera automatica, la 
curva di capacità e la relativa bilineare equivalente sono state inserite all’interno di un grafico 
ADSR, che ha permesso la diretta valutazione tra la domanda in spostamento (in funzione della 
pericolosità sismica del sito) e la capacità in spostamento (caratteristica dell’edificio in esame) per i 
diversi profili di carico considerati. 
 
Figura 7.9: esempio di curva di capacità e bilatera equivalente all’interno del grafico ADSR tramite il programma MidasGen  
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In questo modo, è stato possibile valutare in maniera diretta il soddisfacimento o meno delle 
condizioni minime prescritte dalla normativa. 
Appurato quindi come in tutti i casi analizzati, la capacità in spostamento dell’edificio fosse risultata 
inferiore rispetto alla domanda in spostamento prescritta dalla normativa, si è proseguito andando 
alla ricerca del valore minimo del tempo di ritorno per quella azione sismica caratterizzata da una 
domanda in spostamento pari alla capacità in spostamento presentata dall’edificio. Pertanto in 
maniera iterativa, si è determinato per ciascun profilo di carico, il tempo di ritorno dell’azione 
sismica in grado di essere incassata da parte dell’edificio e stabilire quindi la relativa accelerazione 
di picco al suolo di capacità PGAC. 
 
 
Figura 7.10: condizione in cui la domanda in spostamento assume valore pari alla capacità in spostamento dell’edificio 
 
 
Figura 7.11: esempio di individuazione dei  maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di 
carico nel quale si raggiunge la domanda di spostamento d*max. 
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In questa occasione, per ciascun piano costituente il fabbricato in esame, si sono individuati i 
maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale viene 
raggiunta la domanda in spostamento d*max. 
Svolgendo tali operazioni per tutti i profili di carico, nelle ipotesi sia di orizzontamenti rigidi che 
deformabili, è stato possibile stimare i tempi di ritorno di capacità e le relative accelerazioni al suolo 
PGAC. Pertanto attraverso le formule riportate all’interno del terzo capitolo di questa tesi, si è 
proseguito stimando il valore dei relativi indici di rischio sismico. 
Determinati quindi i valori assunti dagli indici di rischio per la valutazione del comportamento 
globale, si è proseguito con la valutazione dei valori degli indici di rischio sismico relativi al 
comportamento locale nel piano dei singoli setti murari. 
Pertanto in questa fase si è quindi stabilito il tempo di ritorno e la relativa accelerazione al suolo 
PGAC per la quale il primo dei vari setti interessati dal fenomeno della plasticizzazione, avesse 
raggiunto la deformazione ultima così come prescritta al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
Come per l’analisi globale, anche per lo studio del comportamento locale dei setti murari, si sono 
determinati i valori dei tempi di ritorno e delle relative accelerazioni al suolo, calcolando quindi i 
valori degli indici di rischio secondo le espressioni esposte nel terzo capitolo di questa tesi. 
 
Ipotesi solai rigidi 
  ANALISI GLOBALE ANALISI LOCALE 










Ir (Tr) Ir (PGA) Ir,k 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 206 0,105 0,53 0,60 3,77 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 206 0,105 0,53 0,60 3,77 58 0,063 0,32 0,36 14,47 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 169 0,096 0,49 0,55 4,78 58 0,063 0,32 0,36 14,47 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 131 0,089 0,44 0,51 5,83 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (+) 199 0,104 0,53 0,60 3,87 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (-) 111 0,083 0,41 0,48 7,01 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. Y (+) 81 0,073 0,36 0,42 9,82 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. Y (-) 70 0,069 0,34 0,40 11,39 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Tabella 7.1: risultati ottenuti attraverso analisi statica non lineare – ipotesi di solai rigidi 
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Figura 7.13: sintesi degli indici di rischio Ir(Tr) e Ir(PGA) verifica locale – ipotesi di solai rigidi 
 
 
Ipotesi solai deformabili 
 
  ANALISI GLOBALE ANALISI LOCALE 










Ir (Tr) Ir (PGA) Ir,k 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 151 0,094 0,47 0,54 5,05 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 139 0,091 0,45 0,52 5,50 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 136 0,090 0,45 0,52 5,66 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 31 0,047 0,25 0,27 31,26 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (+) 111 0,083 0,41 0,48 7,01 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (-) 71 0,069 0,35 0,40 11,39 48 0,058 0,29 0,33 17,98 
Modal Shape, dir. Y (+) 147 0,093 0,47 0,53 5,19 67 0,067 0,34 0,39 12,30 
Modal Shape, dir. Y (-) 139 0,091 0,45 0,52 5,50 95 0,078 0,39 0,45 8,25 
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Figura 7.15: sintesi degli indici di rischio Ir(Tr) e Ir(PGA) verifica locale – ipotesi di solai deformabili 
 
Dall’osservazione dei dati riportati sopra è possibile osservare come in entrambe le ipotesi iniziali 
(solai rigidi o deformabili) i valori degli indici di rischio calcolati risultino molto discosti dall’unità, 
livello per il quale è garantita la rispondenza ai valori minimi prescritti dalla normativa. 
Tale mancanza, può pertanto essere ricondotta non tanto alla natura del solaio, quanto più alle 
scarse caratteristiche meccaniche presentate dalla trama muraria e dall’elevato numero di aperture 
che va a caratterizzare le parti murarie resistenti perimetrali, ovvero la porzione maggiore degli 
elementi murari costituenti l’intero sistema resistente. 
Tale considerazione viene confermata se prendiamo in considerazione anche l’analisi a livello 
locale dei setti murari. Confrontando infatti gli indici di rischio della valutazione globale e della 
valutazione locale è possibile constatare la discrepanza di tali valori. Questo può essere spiegato 
andando a considerare i tempi di ritorno determinati attraverso le due analisi. Nel caso della 
valutazione locale infatti, è possibile osservare come i livelli di deformazione ultima dei setti murari 
siano raggiunti nella maggior parte dei casi anche per azioni sismiche la cui intensità fa riferimento 
ai tempi di ritorno minimi prescritti da normativa (30 anni). Questo è dovuto al fatto che alcuni 
maschi murari siano caratterizzati da una deformazione ultima a rottura per taglio, in 
corrispondenza già dei primi step di carico. Come anticipato, la causa di questo risultato può 
essere ricercata nella rilevante snellezza dei setti murari portanti, caratterizzati da notevole 
estensione in altezza e sezioni trasversali piuttosto ridotte a causa degli importati vani aperti che 
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Nel secondo capitolo della presente tesi, in una panoramica generale dei metodi di collasso che 
possono interessare gli elementi in muratura, dopo aver distinto i fenomeni di crisi nel piano da 
quelli fuori piano, sono stati descritti i più frequenti meccanismi di collasso locale facilmente 
riscontrabili negli edifici in muratura in seguito ad un evento sismico.  
Nonostante questi fenomeni si verifichino su porzioni di edificio più o meno estese, la loro 
valutazione risulta indispensabile sia per far fronte agli eventuali danni che si potrebbero causare a 
cose o persone in conseguenza del loro innesco, ma soprattutto per non rendere possibile, con la 
loro imprevista attivazione, una risposta da parte di tutto l’edificio, diversa da quella ipotizzata 
durante lo studio del comportamento globale, da cui possono conseguire gravi danni strutturali. 
Per questo tipo di valutazione però, deve essere impostato uno studio completamente diverso ed 
indipendente da quello effettuato per la determinazione del comportamento globale. 
Infatti, indipendentemente dal tipo di analisi condotta, i meccanismi di collasso non possono essere 
tenuti di conto all’interno di un modello di calcolo elaborato, attraverso l’uso di un software, per la 
determinazione del comportamento globale, in quanto il grado di dettaglio richiesto e il lavoro 
compiuto dal programma nella restituzione dei risultati, risulterebbe eccessivo e di dubbia 
affidabilità. 
Volendo anche ricorrere all’adozione di un sofisticato software capace di svolgere 
contemporaneamente una valutazione sulla risposta globale e sul comportamento locale, tale 
sforzo risulterebbe vano in quanto le NTC2008 al § C8.7.1.1, prescrivono una valutazione dei 
meccanismi locali di collasso da effettuarsi in separata sede rispetto all’analisi sismica globale. Allo 
stesso paragrafo si sottolinea come, quando la costruzione non manifesti un chiaro comportamento 
d’insieme, ma piuttosto tende a reagire al sisma come un insieme di sottosistemi, la verifica su un 
modello globale non abbia alcuna rispondenza rispetto al suo effettivo comportamento sismico, 
implicando di fatto una valutazione a parte dei singoli elementi. 
Al § C8A.4, le stesse NTC2008 forniscono un metodo da seguire per l’attuazione della verifica nei 
riguardi di questi elementi. Il procedimento dettato dalla norma, richiede come ipotesi 
fondamentale, la presenza di un certo grado di monoliticità da parte delle pareti murarie interessate 
dal meccanismo, tale da impedire collassi puntuali dovuti alla disgregazione della muratura. 
Le verifiche possono essere svolte tramite l’analisi limite dell’equilibrio, secondo l’approccio 
cinematico, che si basa sulla scelta del meccanismo di collasso e la successiva valutazione 
dell’azione orizzontale che ne permette l’attivazione. Oltre a questo, tale analisi permette di stimare 
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il valore dell’azione orizzontale che la struttura progressivamente è in grado di sopportare durante 
l’evolversi del meccanismo. 
 In particolare, con l’analisi cinematica lineare è possibile determinare il valore del parametro α0, 
inteso come il moltiplicatore dei carichi orizzontali che porta all’attivazione di un determinato 
meccanismo. Procedendo oltre, attraverso l’applicazione dell’analisi cinematica non lineare, è 
possibile valutare la capacità in spostamento, della struttura attivata fino alla condizione ultima che 
ne determina il collasso, attraverso il calcolo del moltiplicatore orizzontale α valutato nelle diverse 
configurazioni variate della catena cinematica, rappresentative dell’evoluzione del meccanismo e 
descritte dallo spostamento di un punto di controllo scelto in maniera arbitraria. 
Oltre al comportamento monolitico degli elementi interessati dal meccanismo, è opportuno tenere 
di conto delle altre ipotesi iniziali che accompagnano questo tipo di analisi, tra cui: 
- resistenza nulla a trazione della muratura; 
- assenza di scorrimento tra i blocchi; 
- resistenza a compressione infinita della muratura. 
 
Per ogni possibile meccanismo locale ritenuto significativo per l’edificio, il metodo si articola nei 
seguenti passi: 
 trasformazione di una parte della costruzione in un sistema labile, attraverso 
l’individuazione di corpi rigidi, definiti da piani di frattura ipotizzabili per la scarsa resistenza 
a trazione della muratura, in grado di ruotare o scorrere; 
 valutazione del moltiplicatore orizzontale dei carichi α0 che comporta l’attivazione del 
meccanismo (stato limite di danno); 
 valutazione dell’evoluzione del moltiplicatore orizzontale dei carichi al crescere dello 
spostamento dk di un punto di controllo della catena cinematica, fino all’annullamento della 
forza sismica orizzontale; 
 trasformazione della curva così ottenuta in curva di capacità, ovvero in accelerazione a* e 
spostamento d* spettrali, con valutazione dello spostamento ultimo per collasso del 
meccanismo (stato limite ultimo), definito in seguito; 
 verifiche di sicurezza, attraverso il controllo della compatibilità degli spostamenti e/o delle 
resistenze richieste alla struttura. 
 
Per l’edificio oggetto di studio sono stati ritenuti più adatti due potenziali meccanismi di collasso 
locale su cui svolgere l’analisi. Individuati sulla base delle conoscenze del comportamento sismico 
di strutture analoghe, nonché sulla conoscenza delle condizioni di vincolo tra gli elementi strutturali, 
della qualità delle connessioni e della  tessitura muraria, i meccanismi individuati risultano i 
seguenti: 
 ribaltamento semplice di parete monolitica; 
 ribaltamento del cantonale. 
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Considerando la destinazione d’uso dell’oggetto studiato in questa tesi, e dello stato di inattività 
che verrebbe a sussistere in seguito all’insorgenza dei primi effetti riconducibili all’attivazione dei 
meccanismi sopra elencati, si è ritenuto sufficiente condurre una verifica di questi, andando 
semplicemente a determinare quelle che rappresentano le condizioni della loro attivazione. 
In pratica, adottando il metodo dell’analisi cinematica lineare, per ciascuno dei due meccanismi 
sopra, si è determinato il valore del moltiplicatore orizzontale α0, e quindi il valore 
dell’accelerazione di picco al suolo necessaria al loro innesco. 
A tal fine, non è stata effettuata in questa sede, alcuna analisi cinematica non lineare, di cui ne 
andiamo ad omettere una descrizione più dettagliata. 
 
 
8.1 – Analisi cinematica Lineare 
Questa è l’analisi utilizzata per il calcolo del moltiplicatore dei carichi orizzontali α0, che porta 
all’attivazione del meccanismo. 
Durante l’applicazione di questo metodo, devono essere computate tutte le forze che agiscono sui 
macroelementi considerati rigidi di cui si va a comporre al catena cinematica. Tali forze derivano 
essenzialmente dal prendere in considerazione i pesi propri dei blocchi (considerati applicati nei 
loro baricentri), i carichi verticali portati dalle pareti, le azioni dovuti ai cordoli e catene, le azioni 
dovute alle connessioni con le pareti ortogonali, azioni dovute agli elementi spingenti ed azioni 
dovute alle inerzie dei carichi sotto l’effetto sismico. 
Il calcolo delle catene cinematiche, si effettua applicando il principio dei lavori virtuali. 
Le norme NTC2008 considerano questa applicazione attraverso l’introduzione al § C8A.4.1 della 
formula sotto riportata: 
 






gbA = Lj7 
dove: 
n : numero di tutte le forze peso applicate ai diversi blocchi della catena cinematica; 
m : numero di forze peso non direttamente gravanti sui blocchi, le cui masse per effetto 
dell’azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
o : numero delle forze esterne, non associate a masse, applicate ai blocchi. 
Pi : generica forza peso applicata; 
Pj : generica forza peso non direttamente gravante sui blocchi, le cui masse, per effetto 
dell’azione sismica, generano forze orizzontali sugli elementi della catena cinematica; 
δx,i : spostamento virtuale orizzontale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pi; 
δy,i : spostamento virtuale verticale del punto di applicazione dell’i-esimo peso Pj; 
Fh : generica forza esterna applicata ad un blocco; 
δh : spostamento virtuale del punto di applicazione della h-esima forza esterna; 
Lfi : lavoro virtuale delle forze interne. 
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Per le verifiche riguardanti i meccanismi di collasso locali è stato utilizzato il foglio di calcolo CINE 
realizzato con il programma Microsoft Excel ed elaborato dal consorzio ReLUIS (Rete dei 
Laboratori Universitari di Ingegneria Sismica) secondo il metodo dell’analisi cinematica lineare. 
Il programma di calcolo, suddiviso in 11 fogli (uno per ogni meccanismo locale), è stato realizzato 
per fornire ai professionisti del settore uno strumento utile per lo svolgimento della valutazione dei 
meccanismi locali, al fine di velocizzare il processo valutativo ed evitare l’insorgenza errori di 
calcolo dovuti alla laboriosa impostazione richiesta dal metodo. 
Nel caso di edifici e situazioni particolari i progettisti possono comunque ricorrere ad un calcolo 
manuale, svolto secondo la procedura indicata al § C8A.4 delle NTC2008 e riportata in parte nelle 
precedenti pagine.  
In generale la procedura operativa, impostata in questo foglio di calcolo per ogni meccanismo, è 
individuabile in tre passaggi: 
 
 Dati iniziali: con riferimento alle note esplicative ed alle immagini illustrative presenti 
all’interno del foglio di calcolo, si inseriscono le informazioni relative alla geometria ed ai 
carichi agenti sul meccanismo in esame; 
 Dati di calcolo: vengono fornite le elaborazioni dei dati inseriti con relativo calcolo dei 
parametri dell’analisi cinematica ed in particolare di α0; 
 Calcolo della PGA: si inseriscono i dati relativi allo spettro di progetto utilizzato per l’analisi 
sismica globale della struttura e si individua il valore della PGA relativa all’attivazione del 
meccanismo in esame. 
 
Alla fine del processo, è stato possibile ricavare il valore della PGA, relativa all’attivazione del 
meccanismo esaminato, la quale confrontata con l’accelerazione di progetto caratteristica del sito 
su cui sorge la costruzione, ha permesso la valutazione dell’eventuale attivazione dei meccanismi 
esaminati o la condizione di mantenimento dell’operatività, garantita dalla non attivazione dei 
meccanismi stessi.  
 
 
8.2 – Meccanismo di ribaltamento semplice di parete monolitica 
Ricordando come questo meccanismo si concretizzi con il ribaltamento fuori piano di intere facciate 
o porzioni di queste attorno ad una cerniera orizzontale posta alla base degli stessi elementi 
ribaltanti, la valutazione di questo meccanismo è stata eseguita individuando tutte le pareti 
interessate da questo tipo di collasso dopodiché, attraverso il foglio di calcolo CINE sopra descritto, 
si è provveduto alla valutazione della PGA di attivazione dei singoli meccanismi. 































Figura 8.1: individuazione delle pareti a piano terra interessate dal meccanismo di ribaltamento semplice 
 



























Figura 8.2: individuazione delle pareti a piano primo interessate dal meccanismo di ribaltamento semplice 
 



























Figura 8.3: individuazione delle pareti a piano secondo interessate dal meccanismo di ribaltamento semplice 
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Ai fini di una più facile interpretazione dei risultati, si riporta di seguito la procedura completa di 













Figura 8.4: finestre per il calcolo del meccanismo di ribaltamento semplice attraverso il programma CINE 
 
Le schede di tutte le altre pareti esaminate, con i risultati elaborati attraverso il foglio di calcolo 
CINE, sono riportate nella sezione “allegati di calcolo”, in fondo a questa relazione. 
Ai fini di una più comoda lettura, i risultati ottenuti per tutte le pareti sono raccolti nella tabella 
riassuntiva sottostante. 
Osservando i risutati emersi da questa valutazione è possibile constatare la spiccata incapacità nel 
soddisfacimento requisiti minimi prescritti da normativa. La causa di questo fenomeno, può essere 
ricercata nell’elevata differenza di quota tra i singoli orizzontamenti presenti all’interno dello stabile 
in esame e nel gran numero di aperture che caratterizzano le pareti murarie perimetrali. 
Presenti con altezze superiori rispetto a quelle riscontrabili all’interno delle più comuni costruzioni 
civili in muratura, i rilevanti dislivelli tra gli orizzontamenti, comportano l’innalzamento della quota 
baricentrica (in cui vengono applicate le azioni orizzontali ribaltanti) rispetto alla cerniera cilindrica 
orizzontale su cui viene a crearsi il meccanismo, comportando di fatto a parità di condizioni, 
un’attivazione di quest’ultimo per valori minori di accelerazione. 
Anche la presenza di grandi aperture sulle stesse pareti può essere considerata, sotto un certo 
punto di vista, concausa dei bassi margini di resistenza presentati dagli elementi in muratura. 
Infatti, comportando comunque una diminuzione delle azioni inerziali che si verrebbero a 
sviluppare durante il fenomeno sismico, il mancato effetto benefico dovuto alle azioni stabilizzanti 
di queste porzioni in muratura, ma soprattutto, la limitata sezione resistente dei pannelli murari, 
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ridotta dall’apertura di vani lasciati vuoti, costituiscono dei validi motivi che possono giustificare le 
limitate prestazioni meccaniche da parte degli elementi in muratura. 
Tra le pareti murarie maggiormente interessate da questo tipo di meccanismo, è possibile 
riconoscere quelle appartenenti al volume centrale dell’edificio. 
Anche le pareti dei volumi laterali, nonostante si presentino caratterizzate da elementi murari di soli 
due piani, risultano particolarmente suscettibili a questo tipo di meccanismo. Questo può essere 
riconducibile sia alle motivazioni ampiamente descritte sopra, ma soprattutto alla presenza in testa 
agli elementi resistenti, di forze concentrate di elevata intensità dovute alle coperture lignee 
presenti, ma in particolar modo, alle grandi colonne in mattoni pieni in laterizio, che in sommità agli 
elementi coinvolti nel meccanismo, si vanno ad impostare. 
 
 

















































0,081 105 0,41 0,47 
2 0,112 
J 2 0,106 0,106 211 0,54 0,61 
K 
2-1 0,081 












0,084 114 0,42 0,48 
2 0,123 





0,087 126 0,44 0,50 
2 0,130 
P 2 0,106 0,106 211 0,54 0,61 
Q 1 0,151 0,151 602 0,83 0,87 
R 1 0,142 0,142 497 0,77 0,82 
S 1 0,149 0,149 572 0,81 0,86 
T 1 0,12 0,120 301 0,62 0,69 
U 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
V 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
W 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
X 1 0,156 0,156 662 0,86 0,90 
Y 1 0,149 0,149 572 0,81 0,86 
Z1 1 0,122 0,122 316 0,64 0,70 
Z2 1 0,135 0,135 422 0,72 0,78 
Z3 1 0,132 0,132 400 0,70 0,76 
Z4 1 0,118 0,118 289 0,61 0,68 
 
Tabella 8.1: individuazione delle accelerazioni di capacità da considerare e calcolo degli indici di rischio 
 
 

























































































Ir - Ribaltamento semplice
Ir(Tr) Ir(PGA)
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8.3 – Meccanismo di ribaltamento del cantonale 
Come già descritto nel secondo capitolo , questo meccanismo interessa le porzioni di fabbricato 
poste in sommità delle zone d’angolo. Pertanto la valutazione di questi, è stata prima condotta 
considerando l’attivazione degli elementi posti all’ultimo piano, e poi prendendo in considerazione 
l’attivazione di meccanismi d’angolo di maggior estensione, che coinvolgessero anche gli elementi 














































































Figura 8.7: individuazione dei cantonali a piano terra interessati dal meccanismo di ribaltamento  
 
 





















































































Figura 8.9: individuazione dei cantonali a piano secondo interessati dal meccanismo di ribaltamento  
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Anche in questo caso, la valutazione di questo meccanismo è stata eseguita individuando porzioni 
di edificio interessate da questo tipo di collasso dopodiché, attraverso il foglio di calcolo CINE, si è 























































Figura 8.10: finestre per il calcolo del meccanismo di ribaltamento del cantonale attraverso il programma CINE 
Le schede di tutti gli altri cantonali esaminati, con i risultati elaborati attraverso il foglio di calcolo 
CINE, sono riportate nella sezione “allegati di calcolo”, in fondo a questa relazione. 
I risultati ottenuti per ciascun meccanismo, ai fini di una più comoda lettura, vengono qui sintetizzati 
nella tabella riassuntiva sottostante. 
 






















0,137 443 0,73 0,79 2 0,152 
3 0,137 
C 1 0,171 0,171 903 0,98 0,98 
D 1 0,171 0,171 903 0,98 0,98 
E 
1 0,159 
0,126 346 0,66 0,72 
2 0,126 
F 1 0,159 0,159 708 0,89 0,91 
G 
1 0,159 








0,126 346 0,66 0,72 
2 0,126 
J 1 0,159 0,159 708 0,89 0,91 
K 1 0,172 0,172 918 0,99 0,99 
 
Tabella 8.2: individuazione delle accelerazioni di capacità da considerare e calcolo degli indici di rischio 




Figura 8.11: indici di rischio e grafico riassuntivo per il meccanismo di ribaltamento del cantonale 
 
Dalla lettura dei dati sopra riportati, per quanto riguarda i meccanismi d’angolo, è possibile 
constatare la scarsa resistenza presentata dagli elementi murari nel far fronte all’attivazione di 
questo tipo di meccanismo. 
Si potrebbe quindi ipotizzare come causa responsabile di questo fenomeno di rottura, l’azione 
spingente dovuta alla copertura a padiglione soprastante. Come è noto infatti, questo tipo di 
coperture sono caratterizzate da falde inclinate, poggiate su elementi monodimensionali obliqui 
(come travi in legno o in cemento armato) che, scaricando la propria azioni sulle zone d’angolo del 
piano in sommità, facilitano l’attivazione del meccanismo. Tale considerazione però non risulta 
valida se a contrastare l’azione spingente vi è un elemento in grado di assorbire tale forza, come lo 
è il cordolo in cemento armato, presente nel caso di studio in esame. 
Pertanto, considerando inoltre come i meccanismi del cantonale vadano ad interessare anche i 
piani sottostanti, non resta che concludere come la limitata resistenza a tale fenomeno, derivi 
essenzialmente (come nel caso del ribaltamento semplice) dalla rilevante differenza di quota 
presente tra gli orizzontamenti, ma soprattutto, dalla notevole quantità di aperture presenti che, 
comportando una riduzione delle prestazioni meccaniche da parte degli elementi murari, facilitano 









































Ir - Ribaltamento del cantonale
Ir(Tr) Ir(PGA)





ANALISI ATTRAVERSO LE CURVE DI FRAGILITA’ 





Abbiamo visto nei capitoli precedenti come è stato possibile valutare l’edificio in esame attraverso 
analisi che hanno fornito un quadro generale su quello che può essere il comportamento globale e 
locale del fabbricato quando viene sottoposto ad azione sismica. 
Si è ritenuto opportuno, a questo punto dello studio, svolgere un’ulteriore valutazione al fine di 
poter esprimere un giudizio più ponderato sui risultati ottenuti attraverso le analisi svolte. A tal fine, 
si è ricorso quindi allo studio delle curve di fragilità. 
Metodo adottato su scala europea, utilizzabile per qualsiasi tipo di struttura, lo studio delle curve di 
fragilità viene qui impiegato al fine di un’ulteriore confronto che possa far chiarezza sull’effettivo 
comportamento dell’edificio in caso di azione sismica. 
Prima di passare a descrivere in maniera dettagliata l’applicazione del metodo al fabbricato in 
esame, è opportuno fare una panoramica su tutti quegli aspetti che lo vanno a caratterizzare. 
Ricordando come, per stato di danneggiamento vogliamo identificare, attraverso la descrizione 
della quantità e del tipo di elementi danneggiati, una determinata condizione di danno subita 
dall’edificio a seguito di un’azione sismica e come, per stato limite, vogliamo identificare 
l’immaginaria “soglia” che divide due o più distinti stati di danneggiamento, illustriamo sotto il 
metodo delle curve di fragilità e la sua applicazione al fabbricato oggetto di studio di questa tesi. 
 
 
9.1 – Il metodo Giovinazzi – Lagomarsino 
Il metodo è stato introdotto per la prima volta in occasione del progetto Risk-UE (avviato nel 2001 e 
conclusosi nel 2004), con l’intento di fornire uno strumento utile nella valutazione della vulnerabilità 
sismica degli edifici ordinari. 
Infatti il progetto Risk-UE, con lo scopo di sviluppare una metodologia modulare per la creazione di 
scenari di rischio sismico adeguati alle caratteristiche distintive delle città europee (con particolare 
riguardo per gli edifici storici, in grado di identificare le criticità dei sistemi urbani), è stato 
operativamente suddiviso in 7 aree tematiche (Work Packages “WP”), ciascuna riguardante uno 
dei diversi aspetti dell’implementazione della metodologia, tra cui:  
 
 WP 1 : Caratteristiche distintive europee, inventario GIS, database e tipologie edilizie;  
 WP 2 : Valutazione della pericolosità sismica a livello regionale e locale;  
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 WP 3 : Analisi dei sistemi urbani. Individuazione delle criticità in condizioni ordinarie, 
durante la crisi sismica e nel periodo del recupero;  
 WP 4 : Valutazione della vulnerabilità degli edifici ordinari;  
 WP 5 : Valutazione della vulnerabilità dei centri storici, dei monumenti e degli edifici storici;  
 WP 6 : Valutazione della vulnerabilità degli edifici strategici;  
 WP 7 : Scenari di rischio sismico. 
 
Ed è proprio nel Work Package 4, per le tipologie edilizie ordinarie presenti sul territorio europeo, 
che si è tentato di sviluppare modelli di vulnerabilità sismica e di fragilità che descrivessero la 
relazione tra probabilità dei potenziali danni alle strutture e pericolosità sismica. 
In questa direzione, il metodo proposto da Sonia Giovinazzi e Sergio Lagomarsino si presenta con 
un procedimento analogo ai metodi di tipo macrosismico ma, a differenza di questi (che richiedono 
un numero discreto di dati relativi al danno osservato a seguito di fenomeni sismici di diversa 
intensità), il metodo proposto si fonda sulle definizioni della scala macrosismica europea EMS-98. 
Determinata sulla base delle tipologie costruttive presenti in Europa, la scala macrosismica sopra 
citata, assumendo il ruolo di modello di vulnerabilità, rende possibile l’applicazione del metodo 
proposto su tutto il territorio Comunitario in maniera pressoché generalizzata. 
Il concetto chiave di un metodo macrosismico è che se l’obiettivo di una scala macrosismica è la 
misurazione della severità di un terremoto attraverso l’osservazione dei danni subiti dagli edifici, la 
medesima scala può rappresentare, per scopi previsionali, un modello di vulnerabilità capace di 
fornire, per una data intensità sismica, una certa distribuzione probabilistica del danno.  
A tal fine, la scala EMS-98 contiene la descrizione del danno atteso per sei classi di vulnerabilità e 
per ogni livello macrosismico di intensità. 
 
 
Tabella 9.1: suddivisione tipologie di edifici in muratura in funzione delle classi di vulnerabilità secondo scala EMS-98 
 
 Nella scala europea, il danno è descritto attraverso cinque livelli. E’ opportuno ricordare come oltre 
a questi cinque livelli di danno, ve ne sia anche uno che consideri un danneggiamento nullo. 
Per esprimere quantitativamente il numero di edifici danneggiati, la scala utilizza i termini linguistici 
few (pochi), many (molti), most (la maggior parte). 
 




Tabella 9.2: classificazione degli stati di danneggiamento per edifici in muratura secondo scala EMS-98 
 
Ai fini dello sviluppo del metodo proposto da Giovinazzi e Lagomarsino, le descrizioni proposte 
nella scala europea sono state tradotte numericamente, attraverso l’utilizzo di teorie probabilistiche 
e del tipo fuzzy, che hanno colmato le lacune dovute essenzialmente alla vaghezza dei termini 
linguistici adoperati e di incompletezza delle matrici di danno, al fine di ottenere delle matrici di 
probabilità di danno complete e utilizzabili. 
 
 
Tabella 9.3: valore assunto dall’Indice di Vulnerabilità Iv per ciascuna classe individuata dalla scala EMS-98 
 
In pratica, è stato introdotto un parametro significativo della distribuzione del danno: il grado di 
danno medio µD. Questo termine, a differenza dei gradi di danno indicati nella scala EMS-98 
(suddivisi per gradi), è un parametro continuo. 
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Rappresentando graficamente, per ciascuna classe di vulnerabilità della scala europea, i valori del 
danno medio al variare dell’intensità, sono state tracciate delle curve di vulnerabilità. Queste sono 
state interpolate da una funzione analitica, definita per l’implementazione operativa del metodo, in 
cui il danno medio è correlato all’intensità macrosismica attraverso un solo altro parametro 
continuo, ovvero l’indice di vulnerabilità IV. Tale indice, in base alla tipologia costruttiva dell’edificio, 
assume un valore tra quelli riportati in Tabella 10.3 risultanti dalla parametrizzazione fuzzy. 
Pertanto, la vulnerabilità non viene più espressa facendo riferimento direttamente ai gradi 
descrittivi introdotti con la scala europea, ma viene sinteticamente espressa ricorrendo all’uso di 
curve di vulnerabilità che descrivono il danno medio in funzione della intensità sismica. 
Determinate attraverso il parametro µD, calcolato secondo la relazione 
 
µ = 2.5 + 3tanh klcm.BnlopAB.qr s         (0 ≤ µ ≤ 5) 
dove: 
IV : indice di vulnerabilità. Assume i valori tradotti attraverso la trattazione probabilistica ed il 
metodo fuzzy e qui riportati nella Tabella 10.3;  
Q : fattore di duttilità (Q=2.25 secondo quanto indicato al § C8.7.1.2 delle NTC2008); 
 
















Figura 9.1: andamento della curva di vulnerabilità in funzione del danno medio e dell’intensità macrosismica 
 
Per quanto riguarda le funzioni di fragilità, in termini di intensità macrosismica I, queste possono 
essere valutate attraverso la distribuzione binomiale dei parametri pLSi (probabilità di superamento 
del i-esimo stato limite) e pDSi (probabilità di superamento del i-esimo stato di danneggiamento), 
determinati secondo le espressioni sotto riportate: 
pu7 =		∑ p7n7           (i = 1,…5)  
p7 =	 n!7!(np7)! 	kµx(l)n s7 k1 − µx(l)n snp7          (i = 0,…5) 














Figura 9.2: andamento della curva di fragilità in funzione dell’intensità macrosismica 
 
Se si definisce una legge di correlazione tra intensità I e accelerazione al suolo PGA, è possibile 
determinare la curva di fragilità proprio in funzione dell’accelerazione al suolo. La letteratura 
propone alcune correlazioni, tra cui quella sotto indicata e presa in considerazione ai fini del nostro 
studio: 
I = aA + aBLog(PGA) 












Figura 9.3: andamento della curva di fragilità in funzione dell’accelerazione di picco al suolo PGA 
 
In conclusione quindi, il metodo proposto, partendo dall’idea evidenziata dalla scala EMS-98 dove 
per ciascuna tipologia edilizia l’appartenenza a una classe di vulnerabilità è di tipo sfuocato, 
costruisce un modello per la valutazione della vulnerabilità degli edifici attraverso l’indice IV il quale 
tiene conto di diversi fattori, al di là della mera classe tipologica proposta dalla scala europea. 
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Prima di passare alla descrizione del metodo applicato al caso di studio, è opportuno fornire una 
chiave di lettura su alcuni aspetti di questo metodo. 
La valutazione si effettua facendo riferimento al grafico ove le curve di fragilità vengono 
rappresentate in funzione della PGA. 
Per ciascun valore di indice di vulnerabilità IV, è associato un solo grafico. 
Ciascun grafico sarà caratterizzato da un set di cinque curve: ognuna di queste rappresenta infatti 
uno dei cinque  stati limite che identificano , oltre allo stato di danneggiamento nullo, i cinque stati 
di danno indicati nella EMS-98. 
Considerando una singola curva del set presente in ogni grafico, è possibile osservare come 
questa vada a suddividere l’area del grafico in due parti . La curva, rappresentando la probabilità 
con cui un determinato stato limite (inteso come confine tra uno stato di danneggiamento e l’altro) 
varia in funzione della PGA, permette di individuare in corrispondenza di un determinato valore 
dell’accelerazione, due quantità che indicano la probabilità che lo stato limite considerato e 








Figura 9.4: probabilità di superamento e non superamento di uno stato limite in corrispondenza di una specifica PGA 
 
Considerando quindi un generico set di curve, determinato per un certo valore di indice di 









Figura 9.5: probabilità di superamento individuate dal set di curve di fragilità per uno specifico valore di PGA 
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Si può osservare come il grafico si presenti suddiviso in aree, ciascuna corrispondente ad uno 
stato di danneggiamento (DS0 corrisponde al danno nullo mentre DS1, DS2, DS3, DS4 e DS5, 
ricalcano gli stati di danneggiamento indicati nella EMS-98). 
Se facciamo riferimento ad un determinato valore PGAi, è possibile determinare quelli che 
rappresentano le probabilità di accadimento di ogni singolo stato di danneggiamento. Queste 
vengono evidenziate all’interno di un istogramma che riassume, in maniera semplice, il valore della 








Figura 9.6: individuazione delle probabilità di superamento relative dei singoli stati di danno  
 
Pertanto, sommando le singole aliquote di probabilità di danneggiamento situate al di sotto di un 
determinato stato limite,  è possibile stabilire per questo, la probabilità che tale stato limite ha di 








Figura 9.7: individuazione delle probabilità di superamento degli stati limite interposti tra i singoli stati di danno 
 
 
9.2 – Applicazione delle curve di fragilità al caso di studio 
Quanto visto nel paragrafo precedente, rappresenta la trattazione originale del metodo proposto da 
Sonia Giovinazzi e Sergio Lagomarsino.  
Ricordando come l’applicazione di questo metodo, ai fini del nostro studio, abbia come scopo 
quello di valutare i risultati ottenuti dall’elaborazione di analisi di vulnerabilità sismica più ricorrenti, 
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come quelle svolte per il fabbricato in esame ed illustrate nei capitoli precedenti, descriviamo i 
passaggi compiuti per la determinazione delle curve di fragilità caratteristiche dell’edificio 
considerato. 
E’ importante descrivere la fase di applicazione del metodo al fabbricato studiato in questa tesi in 
quanto, nell’applicare tale metodo all’edificio in esame, sono state apportate alcune modifiche al 
procedimento originale che hanno permesso una applicazione più concernente all’oggetto in 
questione, facendo però attenzione a non alterarne il modus operandi.  
Osservando le relazioni utilizzate per l’applicazione del metodo, in particolare l’espressione che 
definisce il grado di danno medio µD (parametro su cui si fonda tutto il processo), è semplice intuire 
come il passaggio chiave di tutto il procedimento sia rappresentato dalla definizione del valore da 
attribuire all’indice di vulnerabilità IV. 
Si è potuto constatare come, per la stima di questo parametro, gli autori si siano avvalsi dell’uso 
dei valori determinati attraverso la parametrizzazione dei gradi di danno indicati nella EMS-98, e 
qui riportati in Tabella 9.3. Tale scelta risulta particolarmente efficace nel caso debba essere 
condotto uno studio, che veda come oggetto di analisi, un elevato campione di edifici dalle ignote 
proprietà sismo resistenti.  
Premesso questo, è lecito osservare come il metodo descritto, non escluda comunque 
l’inserimento di un valore di IV diverso da quello ricavato dalla scala europea. Pertanto, il valore 
assunto da questo parametro può essere differente da quelli suggeriti dalla EMS-98 per le singole 
tipologie murarie, appurato che, il criterio di valutazione che ha condotto alla stima di quello 
specifico valore risulti di attendibile validità. 
Perciò avendo a disposizione, a questo punto dello studio, i risultati delle analisi condotte 
sull’edificio in esame in termini di accelerazione di capacità PGAC, è possibile ricavare un indice di 
vulnerabilità IV che consideri l’effettivo comportamento del fabbricato durante l’azione sismica, 
stimando il valore ricercato direttamente dalle analisi svolte, senza dover ricorrere ad un valore 
stabilito su una valutazione generalizzata come lo è quello proposto dalla scala europea. Pertanto, 
ricavato il valore dell’accelerazione di picco al suolo di capacità PGAC, la determinazione dell’indice 
di vulnerabilità IV, è stata effettuata tramite l’applicazione inversa della espressione di Zonno, 
secondo la relazione: 
I = !1β  1PGA − α{  
dove: 
αC = 1.5371  
βC = 0.000974  
γ = 1.8087  
 
Considerando che l’applicazione di questa relazione diverge facendo assumere valori di IV 
superiori a 100 per valori di PGAC inferiori a 0.1794g, e considerando che tale indice può assumere 
valori compresi esclusivamente tra 0 e 100, è possibile concludere come per i casi di analisi con 
PGAC inferiori di 0.1794g sia stato associato un valore di IV pari a 100, mentre per i casi di analisi 
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con PGAC superiori a quella indicata sopra, il valore di IV venga stabilito con la formulazione 
inversa della relazione di Zonno. 
Alla luce di quanto esposto, sulla base dei risultati ottenuti dalle analisi, è possibile affermare come 
gli indici di vulnerabilità, delle analisi svolte per la valutazione della risposta globale e di attivazione 
dei meccanismi locali, assumano tutti valore percentuale pari a 100. 
 






COMPORTAMENTO GLOBALE 100 
COMPORTAMENTO LOCALE 100 
IPOTESI SOLAI 
DEFORMABILI 
COMPORTAMENTO GLOBALE 100 




MECCANISMO RIBALTAMENTO SEMPLICE 100 
MECCANISMO RIBALTAMENTO CANTONALE 100 
 
Tabella 9.4: tabella di sintesi dei valori assunti da IV per ciascuna analisi condotta 
 
L’ altro aspetto, preso in considerazione durante l’applicazione del metodo, ha riguardato i set di 
curve presenti all’interno di ciascun grafico. 
Come descritto nel paragrafo precedente, un set è composto da cinque curve, ognuna 
rappresentante lo stato limite a cavallo tra uno stato di danneggiamento e l’altro, tra quelli proposti 
dalla scala europea EMS-98. 
Premesso questo, è opportuno anticipare come la trattazione che andremo ad effettuare attraverso 
l’attuazione di questo metodo, andrà a confrontarsi con quelle che sono le prescrizioni contenute 
all’interno delle NTC2008, ed in particolare, con quelle disposizioni che permettono l’individuazione 
dei quattro stati limite qui contenuti. Infatti, osservando come il numero degli stati limite riportati 
all’interno della norma nazionale risultino inferiori di uno rispetto a quelli presi in considerazione dal 
metodo originale di Giovinazzi-Lagomarsino, si ritiene opportuno provvedere ad una 
omogeneizzazione del procedimento, ai fini di una corrispondenza tra risultato ottenuto 
dall’applicazione del metodo con quanto prescritto dalle norme nazionali. 
Tale omogeneizzazione si risolve considerando gli stati di danneggiamento con cui vengono 
individuati gli stati limite all’interno delle NTC, e gli stati di danneggiamento presi in considerazione 
dalla scala europea. 
Si può osservare infatti come, gli stati limite prescritti dalle NTC2008, non prendano minimamente 
in considerazione lo stato di danneggiamento relativo al completo collasso della struttura; cosa che 
invece viene tenuta di conto dalla scala europea e quindi dal metodo proposto. 
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Pertanto, ai fini del mantenimento delle espressioni originali (che vanno a regolare le varie 
distribuzioni di probabilità) e tenuto di conto di come le NTC2008 presentino come stato limite 
ultimo una condizione di danno riconducibile al Grado 4 di quello descritto in EMS-98, è lecito 
supporre come la curva di fragilità DS5 , relativa al completo collasso della struttura, possa essere 
determinata ma non presa in considerazione, ai fini del confronto con le prescrizioni riportate in 
normativa nazionale. 
Pertanto, l’omogeneizzazione tra quanto prescritto  in normativa e quanto indicato dal metodo, sarà 
semplicemente attuata non considerando la curva di fragilità relativa al completo collasso, mentre 
alle altre curve, verranno associati gli stati limite descritti dalle NTC2008 che, come si può 
osservare mettendo a confronto le descrizioni stilate per la loro individuazione, risultano 
completamente compatibili con gli stati di danno indicati dalla scala europea EMS-98, e quindi dal 
metodo Giovinazzi-Lagomarsino: 
 







Tabella 9.5: associazione degli stati limite individuati dal metodo originale agli stati limite prescritti dalle NTC2008 
 
Per quanto descritto, il grafico a cui andremo a fare riferimento durante la valutazione del metodo, 











Figura 9.8: set di curve a cui si fa riferimento per l’analisi del fabbricato oggetto di studio attraverso le curve di fragilità 
 
9.2.1 – Curve di fragilità determinate per IV = 100 
Sulla base di quanto esposto nei paragrafi precedenti, imposto il valore di IV=100 nella formula che 
definisce il danno medio µD: 
µ = 2.5 + 3tanh I + 6.25I − 12.7Q 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attraverso le distribuzioni binomiali sotto riportate: 
pu7 =		∑ p7n7           (i = 1,…5)  
p7 =	 n!7!(np7)! 	kµx(l)n s7 k1 − µx(l)n snp7          (i = 0,…5) 
è stato possibile ricavare le curve di fragilità sotto riportate. 
 
Figura 9.9: curve di fragilità e individuazione delle PGA prescritte in NTC2008 con le relative probabilità di superamento 
 
 
Osservando il grafico sopra, è possibile constatare come la curva di fragilità relativa al completo 
collasso della struttura, ai fini del nostro studio, non sia stata volutamente riportata secondo le 
considerazioni esposte nei paragrafi precedenti. 
Per ogni stato limite prescritto dalla normativa nazionale, sulla base delle caratteristiche del sito 
ove sorge l’edificio in esame, attraverso l’uso del programma di calcolo Spettri (messo a 
disposizione dal Consiglio Superiore dei Lavori Pubblici ed illustrato nel quinto capitolo di questa 
relazione), è stato possibile ricavare il valore delle PGA dei relativi stati limite e riportare il loro 
valore all’interno del grafico. 


































Set fragility curve - IV = 100
                  Fragility Curve SLO 
                  Fragility Curve SLD 
                  Fragility Curve SLV 
                  Fragility Curve SLC 
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Individuati i valori delle accelerazioni al suolo a cui fare riferimento, è stato possibile individuare per 
ciascuna PGA, i range di probabilità che ciascuno stato di danneggiamento, si presume, abbia a 
disposizione per potersi concretizzare. 
Volendo valutare la ridistribuzione delle singole probabilità di danneggiamento per ciascun stato 
limite, gli intervalli ricavati sono stati inseriti all’interno di grafici a barre, per una comprensione più 
semplificata: 
      
      
Figura 9.10: individuazione delle probabilità di superamento relative dei singoli stati di danno 
 
Dall’osservazione degli istogrammi sopra, si può constatare come per azioni sismiche di intensità 
riconducibili alle prestazioni richieste dagli Stati Limite di Esercizio, le probabilità di raggiungimento 
si presentano in maniera proporzionata e ridistribuite armonicamente sui vari stati di 
danneggiamento. Al contrario, per attività sismiche di intensità più elevata (come quelle prese in 
considerazione dagli Stati Limite Ultimi), la probabilità di raggiungimento dello stato di danno risulta 
particolarmente sbilanciata verso quei fenomeni di danneggiamento che implicano una crisi globale 
di tutto l’edificio tanto da comportarne, nel peggiore dei casi, la perdita di stabilità da parte di tutta 
la struttura ed il conseguente collasso. Pertanto dalla lettura di questi grafici si comprende come 
l’edificio, sottoposto ad azioni sismiche di bassa intensità, riesca a far fronte a tali azioni, a costo di 
qualche danno di lieve entità. Per azioni più importanti, si evince come il fabbricato subisca ingenti 
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Considerando e sommando le singole aliquote di probabilità di danneggiamento relative ad un 
determinato stato limite, è possibile stabilire per questo, la probabilità che tale stato limite ha di 
essere raggiunto e quindi superato.  
 
Figura 9.11: individuazione delle probabilità di superamento assoluto dei singoli stati limite 
 
Tali intervalli, rappresentando le probabilità di superamento di un determinato stato limite, possono 
essere direttamente messe a confronto con i valori delle probabilità di superamento PvR indicate 
nelle NTC2008. Pertanto, raffrontando tali valori attraverso l’uso di grafici a barre, è possibile 
osservare la notevole differenza che si ha soprattutto per quanto riguarda gli SLU. 
    
Figura 9.12: probabilità di superamento individuate dal metodo (sinistra) e prescritte da NTC2008 (destra) 
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                  Fragility Curve SLO 
                  Fragility Curve SLD 
                  Fragility Curve SLV 
                  Fragility Curve SLC 
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Dalla lettura dei grafici sopra si può constatare come l’edificio in esame, se sottoposto ad azioni 
riconducibili agli SLE, presenta una risposta in linea con quanto richiesto dalla normativa 
nazionale. Per quanto riguarda invece gli SLU (condizioni che dobbiamo effettivamente verificare ai 
fini del confronto con le altre analisi fin qui condotte per il nostro studio), è possibile osservare 
l’importante divario che vi è tra le probabilità ammesse dalla normativa nazionale, e quelle invece 
caratterizzanti l’edificio, a seguito delle proprietà sismo resistenti dimostrate da quest’ultimo. 
Per quanto riscontrato, lasciando inalterato il set di curve di fragilità (ricavato dall’applicazione del 
metodo per un valore di IV pari a 100), si è proceduto con la valutazione dei valori di accelerazione 
al suolo, in grado di soddisfare le prescrizioni riportate all’interno delle NTC2008. 
Quindi, procedendo in maniera inversa, sono stati individuati quei valori di PGA che sulla base 
delle curve di fragilità determinate, rispondessero alle prescrizione di normativa relative alla 
probabilità di superamento PvR degli stati limite (SLO – 81%; SLD – 63%; SLV – 10%; SLC – 5%). 
 
 
Figura 9.13: probabilità di superamento prescritte da NTC2008 sul set di curve di fragilità 
 
I valori delle PGA così determinate, essendo riferite ai valori minimi di PvR da garantire ai fini 
dell’adempimento normativo, rappresentano quindi le accelerazioni al suolo che l’edificio, 
caratterizzato da quello specifico set di curve, è in grado di assorbire. Pertanto, tali accelerazioni 





































Set fragility curve – Iv = 100
                  Fragility Curve SLO 
                  Fragility Curve SLD 
                  Fragility Curve SLV 
                  Fragility Curve SLC 
CAPITOLO 9 – Analisi attraverso le curve di fragilità e confronto con schede GNDT/SAVE 
136 
 
Stabiliti quindi i valori delle PGA di capacità, si è proceduto con la determinazione del loro tempo di 
ritorno e quindi con il calcolo degli indici di rischio che vanno a caratterizzare la struttura in esame. 
 
 
Figura 9.14: individuazione delle PGA associate alle probabilità di superamento prescritte da NTC2008 
 
Ai fini del confronto con le altre analisi svolte all’interno di questo studio, prendendo in 
considerazione soltanto il valore della PGA di capacità relativa allo SLV, si calcolano quindi gli 




9.3 – Confronto attraverso il metodo GNDT/CNR - SAVE 
Quanto visto finora, prende in considerazione esclusivamente i risultati ottenuti attraverso la 
conduzione dell’analisi statica non lineare e dello studio dei meccanismi locali. 
Sorge a questo punto l’esigenza di un confronto tra i risultati ottenuti attraverso le analisi sopra 
citate e quanto può essere ricavato attraverso l’applicazione di metodi speditivi, come ad esempio 
il metodo GNDT/CNR – SAVE. 
Al fine di tale valutazione, si riporta sotto una breve descrizione di questi  ulteriori metodi e la loro 
estensione al metodo delle curve di fragilità, al fine di una stima del relativo Indice di Rischio 




































Set fragility curve – Iv = 100
PGASLO [g] = 0.062 → TR [anni] = 60  
PGASLD [g] = 0.077 → TR [anni] = 93  
PGASLV [g] = 0.057 → TR [anni] = 47  
PGASLC [g] = 0.071 → TR [anni] = 75  
 
(    ) 
Ir (PGASLV) = 0.057 0.174 = 0.33 
Ir (TR SLV) = = 0.29 
Irk(PGASLV) = = 18.82 
2.61 0.174 
0.057 
0.41 (   ) 47 949 
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9.3.1 – Le schede GNDT/CNR della Regione Toscana 
Come anticipato al terzo capitolo di questa relazione, per quanto riguarda la valutazione della 
vulnerabilità sismica degli edifici in muratura, per rispondere alla necessità di adottare un metodo 
dalla rapida applicabilità, la Regione Toscana ha perseguito tale obiettivo attraverso l’introduzione 
di un set di schede le quali, fornendo un valore alla fine della loro compilazione, permettano di 
ricavare un indice che identifichi la vulnerabilità di un edificio. Tale valore, compreso in un intervallo 
di valori che va da 0 a 100, è conosciuto come Indice di Vulnerabilità (Iv). 
Il set di schede che permette questa valutazione speditiva è composto da: 
- scheda di rilievo o checklist; 
- scheda di Livello 0 DPC; 
- scheda di Livello 1 GNDT/CNR; 
- scheda di Livello 2 a 11 parametri GNDT/CNR; 
La procedura di valutazione della vulnerabilità seguita, ricalca in parte il modus operandi proposto 
dalle NTC2008 per gli edifici esistenti. Infatti la compilazione di queste schede prevede: 
 il recupero della documentazione disponibile sulla costruzione, l’esecuzione di sopralluoghi 
con  compilazione delle apposite schede di rilievo e di individuazione dell’oggetto, sia in 
termini geometrici che in quelli funzionali; 
 la valutazione analitica della vulnerabilità sismica tramite la compilazione delle schede, in 
particolare quelle di Livello 2 GNDT ad 11 parametri, che permettono il calcolo di un indice 
di vulnerabilità Iv normalizzato a 100; 
 la determinazione della pericolosità sismica di base del sito di costruzione, espressa 
tramite l’accelerazione di picco attesa al suolo, PGAD con periodo di ritorno di 949 anni 
(spettro elastico allo SLV assumendo VN = 50 anni e Cu = 2, Classe d’uso IV; probabilità di 
superamento del 10% in 100 anni);  
 la determinazione dell’indice di rischio Ir attraverso le varie espressioni presenti in 
letteratura, prendendo in considerazione il valore dell’indice di vulnerabilità (Iv) ricavato 
compilando le schede elencate sopra. 
Come già annunciato al quarto capitolo di questa tesi, considerata la piena attività attualmente 
svolta all’interno dell’edificio in esame, la fase di sopralluogo e rilievo è stata omessa. Pertanto il 
reperimento delle informazioni da inserire all’interno delle schede, è stato effettuato tramite 
l’elaborazione congiunta con il personale tecnico dell’azienda ospedaliera. 
La scheda di Livello 2, costituita da una sola faccia, è l’ultima delle tre schede introdotte con la 
proposta regionale del 1983. Strutturata su 11 parametri, rappresenta il fulcro centrale in cui si 
effettua la stima del valore dell’indice di vulnerabilità una volta adottato il metodo speditivo 
proposto dalla Regione Toscana. 
Sulla base delle informazioni raccolte, agli 11 parametri presenti nella scheda di Livello2 viene 
attribuita una classe che può assumere generalmente 4 valori (es. A, B, C e D, dove A indica la 
classe migliore e D la peggiore). Ad ogni classe è attribuito un punteggio, pertanto ad ogni 
parametro è affiancato anche un peso che ne descrive l’importanza rispetto agli altri.   
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La scheda e il relativo manuale per la sua compilazione, distribuiti dal Gruppo Nazionale per la 
Difesa dai Terremoti (GNDT), hanno subito alcune modifiche nel corso degli anni: la prima nel 
2003 e l’ultima nel 2012, con l’emanazione del DGR 515 del 14/02/2012 “LR 58/09 Norme in 
materia di prevenzione e riduzione del rischio sismico. Aggiornamento dei criteri per l’esecuzione 
delle indagini sugli edifici in muratura, la redazione della relazione tecnica e la compilazione della 
scheda di vulnerabilità II livello GNDT/CNR, con riferimento alle nuove Norme Tecniche per le 
Costruzioni (D.M. 14 gennaio 2008)”. 
 
Figura 9.15: la scheda di Livello 2 compilata per il fabbricato in esame 
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Compilata la scheda di Livello 2, si è proseguito con il calcolo del punteggio secondo quanto 
riportato nel manuale allegato alla scheda.
Questa operazione è stata svolta prendendo in considerazione la tabella presente all’interno 
dell’Allegato1 del DGR 515/2012, in cui vengono riportati i valori attribuiti alle varie classi in 
funzione del parametro conside
finale. Riportiamo sotto la tabella a cui si è fatto riferimento.
Tabella 9.6: tabella dei punteggi, con relativo peso, dei parametri considerati nella scheda di livello 2
 
 
Come è possibile osservare, i pesi assegnati tengono conto della diversa importanza che i vari 
parametri assumono ai fini del comportamento sismico di una struttura. Da questo punto di vista è 
possibile inquadrare tre gruppi: parametri di primaria importanza, param
secondari. In termini quantitativi, è possibile tradurre questa suddivisione attribuendo agli elementi 
del primo gruppo un peso pari a 1.5, a quelli del secondo gruppo pesi compresi tra 0.5 ed 1 e a 
quelli del terzo gruppo pesi minori di 0,5.
È possibile osservare come tre degli undici parametri (i parametri 5, 7 e 9) presentino un valore del 
peso da attribuire non propriamente specificato. Questo è dovuto alla valutazione più oculata per 
ognuno di questi, di alcuni elementi cara
• percentuale degli orizzontamenti rigidi e ben collegati;
• presenza di piani porticati; 
• peso della copertura. 
Riportiamo brevemente le indicazione presenti all’interno dell’Allegato1, per il calcolo del peso di 
questi tre parametri, ed il valore assunto da questi ai fini del nostro studio:
parametro 5:   
 
α0 è il rapporto tra il numero di orizzontamenti ai quali competerebbe un punteggio 5 o minore ed il 
numero totale di orizzontamenti. Se P5 risulta maggiore di uno si assume P5=1.
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rato, e il peso assunto da ciascun parametro all’interno del risultato 
 
etri importanti e parametri 
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Nel nostro caso, non è stato calcolato il peso assunto da questo parametro in quanto quest’ultimo, 







P7 = 0.5 se l'irregolarità dell'edificio è data solamente dalla presenza di porticati al piano terra. 
P7 = 1  in tutti gli altri casi. 
Pertanto, per il caso in esame, il parametro 7 ha assunto peso pari a 1. 
 
parametro 9: 
P9 = 0.5 + α1 + α2 
 
α1 = 0.25 per copertura in latero-cemento o comunque di peso maggiore o uguale a 2.0 KN/m2, 
mentre α1=0 negli altri casi; 
α2 = 0.25 se il rapporto tra il perimetro della copertura e la lunghezza complessiva delle zone di 
appoggio è maggiore o uguale a 2, α2=0 negli altri casi. 
Nel caso il tetto sia realizzato in latero-cemento con travetti gettati in opera tramite soletta con 
cordoli su murature deboli, l’allegato esprime in maniera inequivocabile come il peso da assegnare 
risulti essere pari a 1.25. Pertanto per il caso in esame, rientrando in pieno in questa prescrizione, 
si è scelto di attribuire un peso al parametro 9 pari a 1.25 . 
 
Per il calcolo dell’indice di vulnerabilità, il punteggio totale si ottiene secondo la relazione:  
 
VTOT = ∑ Vi · Pi 
dove: 
VTOT : rappresenta il punteggio totale realizzato; 
Vi : rappresenta l’i-esimo parametro; 
Pi : il peso dell’i-esimo parametro. 
 
Il prodotto del punteggio per il relativo peso fornisce l'indice numerico parziale per il singolo 
parametro; la somma degli indici parziali porta all'indice di vulnerabilità, un numero che, utilizzando 
i valori indicati in tabella, risulta essere compreso tra 0 e 438,75 (che stanno ad indicare 
rispettivamente una situazione di vulnerabilità "migliore", come se l’edificio fosse costruito secondo 
le attuali normative,ed una situazione di vulnerabilità "peggiore"). 
Al fine dell’utilizzo dell’Indice di Vulnerabilità attraverso il metodo delle curve di fragilità, il valore 
sopra calcolato, dovrà essere normalizzato al valore di 100. Pertanto, il valore determinato 
attraverso l’espressione riportata sopra, è stato quindi normalizzato su una scala che va da 0 a 100 
attraverso la formula: 
I = V~438.75 
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ottenendo un valore di IV pari a 0.5527, che in valore percentuale diventa 55.27. 
Il parametro così determinato, è stato quindi inserito all’interno delle espressioni alla base del 
metodo delle curve di fragilità. Riportiamo sotto il metodo delle curve di fragilità considerando un 
valore di IV pari a 55.27. 
 
10.3.2 – Curve di fragilità determinate per IV = 55.27 
In maniera analoga a quanto svolto per il primo caso di studio, il metodo delle curve di fragilità è 
stato applicato anche al caso che considera un indice di vulnerabilità IV pari a 55.27. 
Applicando le medesime relazioni esposte nei paragrafi precedenti, si è potuto determinare lo 
sviluppo delle curve di fragilità che va a caratterizzare l’edificio in esame. Ipotizzato in questo caso 
un indice di vulnerabilità minore rispetto a quello considerato nel primo, è prevedibile un 
andamento più morbido da parte delle curve, rispetto a quanto stabilito durante lo studio del primo 
caso. Questo è dovuto al fatto che percentuali minori di vulnerabilità, riflettono un comportamento 
migliore da parte dell’edificio, quando viene sottoposto ad azione sismica. 
Pertanto, la distensione di tali curve, comporta di fatto minori probabilità di superamento di un 
determinato stato limite a parità di accelerazione al suolo considerata. 
Riportiamo sotto, il set di curve valutate per l’indice di vulnerabilità ricavato dalla compilazione delle 
schede GNDT di livello 2. 
 
 
Figura 9.16: individuazione delle PGA associate alle probabilità di superamento prescritte da NTC2008 
 


































Set fragility curve – Iv = 55.27
                  Fragility Curve SLO 
                  Fragility Curve SLD 
                  Fragility Curve SLV 
                  Fragility Curve SLC 
CAPITOLO 9 – Analisi attraverso le curve di fragilità e confronto con schede GNDT/SAVE 
142 
 
Dall’individuazione delle PGA da considerare, si denota subito, le bassissime probabilità di 
superamento dei relativi stati limite. Come anticipato, questo fenomeno è dovuto al fatto che stiamo 
analizzando, secondo il valore assunto dall’indice di vulnerabilità, un edificio decisamente più 
resistente da quello esaminato durante il primo caso. 
 
      
      
Figura 9.17: individuazione delle probabilità di superamento relative dei singoli stati di danno 
 
 
    
 
Figura 9.18: probabilità di superamento individuate dal metodo (sinistra) e prescritte da NTC2008 (destra) 
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Analizzando gli istogrammi sopra, non si può far a meno di osservare come il comportamento 
dell’edificio esaminato in questo secondo caso (caratterizzato da un indice di vulnerabilità 
IV=55.27), risulti piuttosto sproporzionato rispetto a quanto determinato nel primo studio (IV=100). 
Infatti, secondo i risultati ottenuti dall’applicazione del metodo, per bassi valori di intensità sismica, 
l’edificio non presenterebbe alcun tipo di danno mantenendosi integro in tutte le sue parti. Inoltre si 
osserva come, per fenomeni sismici dalla intensità più elevata, l’edificio presenti discrete 
probabilità di subire danni ma di entità piuttosto contenuta. 
Pertanto, dalla mera lettura dei risultati sopra riportati, l’edificio studiato nel secondo caso, presenta 
un discreto comportamento in risposta agli eventuali fenomeni sismici a cui può essere sottoposto. 
Nonostante questo auspicabile comportamento da parte dell’edificio, è importante però sottolineare 
fin da subito come tale risultato, alla luce delle effettive condizioni presentate dall’edificio durante la 
fase di rilievo, risulti di scarsa attendibilità. 
Proseguendo comunque con il confronto delle probabilità di superamento degli stati limite con le 
probabilità prescritte nella norma nazionale, il risultato ottenuto delinea un edificio per niente 




Figura 9.19: individuazione delle PGA associate alle probabilità di superamento prescritte da NTC2008 
 
Pertanto, a differenza di quanto svolto nel primo caso, per ottimizzare il comportamento in fase di 



































Set fragility curve – Iv = 55.27
                  Fragility Curve SLO 
                  Fragility Curve SLD 
                  Fragility Curve SLV 
                  Fragility Curve SLC 
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delle percentuali prescritte dalle NTC2008. Come svolto nel primo caso, individuati i valori delle 
accelerazioni di capacità, si è proseguito determinando i relativi tempi di ritorno e quindi gli indici di 
rischio, che vanno a caratterizzare la struttura in esame. 
 
 
Figura 9.20: individuazione delle PGA e calcolo dei relativi indici di rischio sismico 
 
 
10.3.2 – Valutazione della vulnerabilità mediante procedura SAVE/VM  
In questa sezione si determina la vulnerabilità sismica dell’edificio oggetto di studio mediante la 
procedura VM, elaborata per edifici esistenti nell’ambito del progetto SAVE (Strumenti Aggiornati 
per la Vulnerabilità sismica del patrimonio Edilizio e dei sistemi urbani) da GNDT insieme al 
Dipartimento della Protezione Civile e al Ministero del Lavoro. 
Il metodo si analisi si riferisce a due livelli di danneggiamento, corrispondenti, in termini 
prestazionali [FEMA, 2000] alla condizione limite di operatività, ossia di danneggiamento lieve tale 
da non pregiudicarne l’utilizzazione, e alla condizione di collasso incipiente. La vulnerabilità, 
pertanto, viene intesa come stima dell’intensità del terremoto per la quale l’edificio raggiunge le 
due condizioni dette. Il rischio, ovviamente riferito alle condizioni di pericolosità sismica del sito in 
cui sorge la costruzione, tenendo conto anche di eventuali effetti di amplificazione locale, viene 
espresso in termini di periodo di ritorno del terremoto che produce le due condizioni limite dette. E’ 
opportuno evidenziare da subito come al fine del nostro studio, sarà preso in considerazione 



































Set fragility curve – Iv = 55.27
PGASLO [g] = 0.26 → TR [anni] = 2475 
PGASLD [g] = 0.32 → TR [anni] = 2475  
PGASLV [g] = 0.24 → TR [anni] = 2475  
PGASLC [g] = 0.29 → TR [anni] = 2475  
 Ir (PGASLV) = = 1.38 
Ir (TR SLV) = = 1.48 
Irk(PGASLV) = = 0.43 





(    ) 0.147 0.24 
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La metodologia utilizzata è basata su di un foglio di calcolo semplificato, che permette l’analisi 
piano per piano, per la determinazione degli spostamenti relativi tra un piano e l’altro, ai fini della 
valutazione delle condizioni di operatività, e della resistenza sismica dell’organismo strutturale, ai 
fini della valutazione delle condizioni di collasso.  
Il  modello considera le modalità di plasticizzazione e rottura per taglio e/o per pressoflessione dei 
maschi murari sollecitati nel proprio piano, determinando il taglio complessivo portato dalla 
struttura.  
La resistenza all’azione orizzontale del maschio murario i-esimo, al j-esimo piano, nella direzione 
dell’analisi, sollecitato nel proprio piano, viene valutata considerando il valor medio della sua 
resistenza unitaria a taglio, secondo la formulazione di Turnsek-Cacovic. La formula originaria 
esprime bene la resistenza di un maschio murario quando la rottura avviene per taglio, mentre ne 
fornisce una sovrastima quando il maschio murario è snello e soggetto ad una tensione di 
compressione bassa, a causa del sopraggiungere della crisi per flessione, prima che si determini la 
crisi per taglio. Per tener conto di questa eventualità, il modello applica un fattore riduttivo della 
resistenza specifica tangenziale, funzione della snellezza e della tensione di compressione media, 
così da ottenere il valore corretto τcorr,i,j, per il maschio murario i-esimo del piano j-esimo, nella 
direzione parallela al piano medio del maschio murario: 
 
V7,K = A7,K ∙ τ\h,7,K ∙ !1 + σQ,7,K1,5 ∙ τ\h,7,K 
in cui Vij  è la resistenza a taglio del maschio murario i-esimo, al piano j-esimo, sollecitato nel 
proprio piano, σ0,i,j  è la tensione di compressione agente sullo stesso maschio murario per effetto 
dei carichi verticali, Ai,j è l’area della sua sezione orizzontale. La valutazione di τcorr,i,j  viene 
effettuata automaticamente dalla procedura, una volta specificate le caratteristiche geometriche del 
maschio murario  e  delle  fasce  di  piano  inferiore  e  superiore  ed  i  carichi  agenti.  La  
valutazione  della resistenza complessiva dell’edificio, infatti, richiede la determinazione delle aree 
di muratura resistente nelle due direzioni, escludendo naturalmente le aperture di porte e finestre, 
valutando per ciascun allineamento la snellezza media e la tensione media di compressione, così 
da determinare il fattore riduttivo da applicare alla resistenza unitaria a taglio. La resistenza 
complessiva in ciascuna direzione è ottenuta sommando i contributi dei singoli maschi murari del 
livello in esame sollecitati parallelamente, secondo l’equazione: 
Vj = ∑Vi,j 
La rigidezza dei singoli maschi murari viene valutata tenendo conto della deformabilità a taglio e la 
deformabilità a flessione con l’equazione: 
K7,K = r ∙ G ∙ Aχ ∙ h:J9 ∙ 11 + G ∙ h:J9B
χ ∙ E ∙ bB
 
dove: 
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E = 6 G ;     
G = 1100 τk 
r : fattore riduttivo che tiene conto della riduzione di rigidezza per fessurazione, compreso 
 tra 0.5 e 1; 
hdef : altezza deformabile, valutata tenendo conto delle dimensioni delle aperture adiacenti 
al maschio murario in esame, secondo la formulazione data in [Dolce, 1991]; 
b : larghezza del maschio murario; 
A : area della sezione orizzontale del maschio murario. 
 
Di seguito si riporta il metodo della procedura SAVE applicato al fabbricato oggetto di questa tesi.  
La prima operazione compiuta, ha visto la suddivisione dei setti nelle direzioni parallele ai rispettivi 
piani resistenti, dopodiché si è proseguito inserendo i valori all’interno del foglio di calcolo utilizzato 




























Figura 9.21: suddivisione dei setti murari costituenti il sistema resistente nelle due direzioni principali 
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SEZIONE 1  - INPUT dati generali 
Vres_X 549 KN dir X 
Altezza interpiano 4,5 m dir Y 
peso spec. muratura 19 KN/mc Vres_Y 385 KN 
p. solaio  2,75 KN/mq 




(kg) 4821 KN 2834,2194 KN 
peso di solaio  
per unità di 
superficie 
(comprensivo degli 
accidentali e delle 
tramezzature) 3,05 KN/mq 
 
SEZIONE 2  - INPUT dati pareti "omogene" 











































x 1 0,48 9,1 0,53 14,81 740,74 3 0,7 0,7 20,7 2,96 0,64 9,59 
x 2 0,32 15,62 0,55 14,81 740,74 5 0,7 0,26 21,58 4,23 0,34 5,09 
x 3 0,48 9,1 0,52 14,81 740,74 3 0,7 0,7 20,7 2,96 0,65 9,64 
y 4 0,32 15,51 0,52 14,81 740,74 4 0,7 0,26 26,36 3,62 0,48 7,25 
x 5 0,48 9,1 0,53 14,81 740,74 3 0,7 0,7 20,7 2,96 0,64 9,59 
x 6 0,32 15,62 0,55 14,81 740,74 5 0,7 0,26 21,58 4,23 0,34 5,09 
x 7 0,48 9,1 0,52 14,81 740,74 3 0,7 0,7 20,7 2,96 0,65 9,64 
y 8 0,32 15,51 0,52 14,81 740,74 4 0,7 0,26 26,36 3,62 0,48 7,25 
x 9 0,91 14,52 0,56 14,81 740,74 1 0 1,5 46,46 0,61 5,04 14,81 
y 10 0,60 14,16 0,52 14,81 740,74 4 0 1,5 26,36 1,91 1,15 14,81 
y 11 0,60 14,16 0,52 14,81 740,74 4 0 1,5 26,36 1,91 1,15 14,81 
 
 
SEZIONE 4 - Riepilogo Resistenze ai differenti piani 
Resistenza a Taglio della muratura 
 
P. Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
Vx_tot 2938 1387 549 0 0 0 0 KN 
Vy_tot 2260 889 385 0 0 0 0 KN 
Rotture schiacc. 0 0 0 0 0 0 0 
       SEZIONE 5 – Caratteristiche di regolarità della struttura 
0,9 Irregolarità geometrica della struttura, a giudizio dell'Utente 
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura) 
0,9 Irregolarità di Rigidezza e/o di resistenza in pianta.  
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura) 
2,3 Coefficiente di duttilità assegnato ai maschi murari. 
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SEZIONE 6 - Calcolo forze statiche equivalenti 
      
Calcolo forze statiche 
equivalenti 
  
numero di piani 3 
  
g  = hi * S Wi / S(Wi * hi) 
         
 
piano Wi h interp (m) 
hi 
(m) gamma i acc /g Fi Taglio V 
 
P.Terra 18573 4,71 4,71 0,665981718 1 12369 30646 
 
1° P 9239 4,94 9,65 1,364484837 1 12606 18276,46615 
 
2° P 2834 4,5 14,15 2,000773102 1 5671 5670,629942 
 
3° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
4° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
5° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
6° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
S Wi 30645,7319 
      
         
  
S (Wi * hi) 216734,7745 
     
 
T periodo proprio 




SEZIONE 7 - Calcolo Accelerazioni Spettrali 
Accelerazione spettrale         
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,096 0,076 0,097         
dir Y 0,074 0,049 0,068         
 
SEZIONE 9 - Calcolo Accelerazioni al suolo (PGA) 
PGA 
            
 
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
 
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,189 0,121 0,171         
dir Y 0,161 0,083 0,134         
L'accelerazione al suolo 
(PGA)  
che mette in crisi 
il 1° piano in dir Y , 
e quindi la struttura, è pari a: 
0,083 g 
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SEZIONE 10 – Calcolo Periodo di Ritorno. Determinazioni accelerazioni su suolo rigido (PGA su 
roccia = ag) 
ag  -  (PGA su roccia) 
        
 
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
 
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,151 0,097 0,137         
dir Y 0,129 0,067 0,107         
L'accelerazione al suolo (PGA)  
che mette in crisi il 1° piano in dir Y , 
e quindi la struttura, è pari a: 
0,067 g 
Il periodo di ritorno sarà quindi: 
cod. ISTAT Comune Periodo di ritorno 
9050039 VOLTERRA 138 
 
 
Pertanto alla luce del risultato ottenuto attraverso l’applicazione del metodo SAVE, avendo ottenuto 
un valore di accelerazione di capacità PGAC decisamente inferiore di 0.179g, possiamo concludere 
come il valore dell’Indice di Vulnerabilità attribuibile a questo secondo metodo speditivo, attraverso 
la relazione di Zonno esposta nei precedenti paragrafi, risulta essere pari a Iv=100. Pertanto, 
l’estensione del metodo delle curve di capacità al risultato ottenuto tramite la procedura SAVE, 























INTERPRETAZIONE DEI RISULTATI  E 





Alla luce di quanto esposto nei precedenti capitoli, riportiamo qui la sintesi dei risultati ottenuti 
attraverso l’elaborazione delle varie analisi, cercando di interpretarne il significato ed estrapolare 
alcune informazioni utili al fine di un ipotetico intervento di consolidamento strutturale. 
Infatti, conclusa la fase di analisi, si apre adesso la successiva fase che vede come oggetto la 
scelta della strategia di intervento. 
Tutte le operazioni fin qui svolte, permettono di individuare la risposta dell’edificio quando viene 
sottoposto ad azione sismica. Sulla base dei risultati ottenuti, si dovranno mettere in opera delle 
soluzioni tecnologicamente più o meno complicate, al fine di un miglioramento globale da parte di 
tutto l’edificio e locale da parte di tutti gli elementi che lo vanno a comporre. 
Pertanto questo capitolo, ai fini del nostro studio, non vuole rappresentare un trattato esaustivo in 
tutte le sue parti di ciò che devono essere gli interventi da mettere in campo ai fini del 
consolidamento globale, piuttosto, una panoramica generale su quelle soluzioni tecnologiche che il 
mercato offre, soffermandoci sui vari aspetti che li vanno a contraddistinguere, mettendo in 
evidenza i vantaggi e gli svantaggi di un loro impiego all’interno dell’edificio oggetto di studio di 
questa tesi in relazione ai risultati ottenuti dalle analisi effettuate. 
 
 
10.1 – Sintesi dei risultati e loro interpretazione 
Si riportano qui le tabelle riassuntive dei risultati ottenuti attraverso lo sviluppo delle analisi 
descritte nei precedenti capitoli. 
Le tabelle hanno come fine quello di poter mettere a confronto in maniera diretta i risultati elaborati 
per mezzo delle analisi svolte. Per una lettura più rapida ed intuitiva, le tabelle vengono affiancate 
da grafici a barre attraverso i quali è possibile effettuare uno confronto immediato in termini 


























GLOBALE 0,174 0,069 949 70 11,39 0,34 0,40 
COMPORTAMENTO 





GLOBALE 0,174 0,047 949 30 31,26 0,24 0,27 
COMPORTAMENTO 





SEMPLICE 0,174 0,055 949 42 20,68 0,28 0,32 
MECCANISMO RIBALTAMENTO 
CANTONALE 0,174 0,126 949 346 2,34 0,66 0,72 
SCHEDE GNDT/CNR 0,174 0,341 949 2475 0,17 1,48 1,96 
SAVE VM 0,174 0,067 949 138 12,30 0,45 0,39 
Tabella 10.1: sintesi dei risultati ottenuti attraverso la diretta applicazione delle varie analisi 
 
 















Indice rischio - Ir k
Ir k
Ir k < 1 → EDIFICIO IDONEO 
Ir k > 1 → EDIFICIO NON IDONEO 
1,00 









Grafico 10.3: Valutazione dell’indice di rischio sismico Ir(PGA) attraverso l’utilizzo di un grafico a barre 
0,34















Indice rischio - Ir(Tr)
Ir(Tr)
0,40















Indice rischio - Ir(PGA)
Ir(PGA)
Ir(PGA) > 1 → EDIFICIO IDONEO 
Ir(PGA) < 1 → EDIFICIO NON IDONEO 
Ir(Tr) > 1 → EDIFICIO IDONEO 
Ir(Tr) < 1 → EDIFICIO NON IDONEO 
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Dall’osservazione degli istogrammi, la prima cosa che è possibile osservare riguarda la  notevole 
discrepanza tra i risultati ottenuti attraverso l’utilizzo delle schede GNDT/CNR e quanto ottenuto 
attraverso le altre analisi svolte. Infatti, è possibile constatare come i valori degli indici di rischio 
risultano non confrontabili con gli altri valori ottenuti dalle analisi. Questo fenomeno, non è sintomo 
di una inadeguatezza del metodo, ma sottolinea come la valutazione della vulnerabilità attraverso 
le schede GNDT/CNR risulti più efficace ai fini di una classificazione del rischio sismico di un 
campione di edifici, con lo scopo di poter stabilire una gerarchia di intervento in tempi decisamente 
più ristretti di quelli richiesti da un’eventuale elaborazione attraverso analisi più complete. 
L’applicazione del metodo speditivo SAVE VM, può rappresentare un buon compromesso tra il 
bisogno di fornire un risultato attendibile ma in tempi relativamente ristretti. Infatti, nonostante la 
sua impostazione permetta l’individuazione di questo metodo all’interno delle famiglia delle analisi 
speditive, è curioso osservare come attraverso l’inserimento di alcune limitate informazioni (in 
particolar modo relative alla geometria del sistema resistente), si possano ottenere risultati quanto 
meno confrontabili o comunque in linea con i valori che possono essere ottenuti attraverso 
l’applicazione di analisi più esaustive ma dai tempi di elaborazione decisamente più rilevanti. 
In generale, ad esclusione dei risultati ottenuti dalle schede GNDT/CNR, le analisi condotte in 
questo studio mettono in evidenza le scarse performance strutturali possedute dal fabbricato in 
esame in caso di risposta sismica. Infatti, indipendentemente dal considerare gli orizzontamenti di 
interpiano con un comportamento rigido o meno, l’esigua differenza nei risultati ottenuti tra le due 
ipotesi esaminate, può di fatto essere trascurata. Pertanto, la limitata capacità dell’edificio nel far 
fronte ad azioni di natura sismica può essere ricondotta non tanto alla natura dei solai ma alla 
scarsa qualità della tessitura muraria, ed in maniera più incisiva, alla presenza di importanti 
aperture su tutte le murature perimetrali del fabbricato (l’aliquota maggiore degli elementi resistenti) 
ed alle grandi irregolarità in pianta ed in elevazione presentate da tutto il fabbricato.  
Entrando nel merito comunque delle analisi, è possibile osservare come nel caso di analisi statica 
non lineare i risultati ottenuti evidenzino la notevole discrepanza tra i tempi di ritorno di verifica che 
si ottengono prendendo in considerazione il solo soddisfacimento dello spostamento globale 
domandato o associandovi anche l’assenza di maschi murari giunti a rottura. Nel secondo caso, 
infatti, per la maggior parte dei profili di carico considerati, la struttura risultata non verificata per il 
tempo di ritorno minimo previsto dalla normativa (Tr=30 anni), in quanto la risposta sismica si 
caratterizza per il raggiungimento da parte di alcuni maschi murari della deformazione ultima a 
rottura per taglio, in corrispondenza dei primi step di carico. Tale fenomeno è essenzialmente 
riconducibile alle limitate caratteristiche di resistenza possedute dagli elementi murari resistenti. 
Anche per ciò che riguarda lo studio dei meccanismi locali, è possibile osservare come il dato 
peggiore interessi in particolar modo il fenomeno di ribaltamento semplice delle pareti. Questo 
risultato può essere giustificato ricordando come l’edifico in esame presenti altezze di interpiano 
decisamente superiori rispetto ai normali edifici in muratura. Inoltre, la presenza di importanti 
aperture tendono ad indebolire le capacità portanti delle singole murature, riducendo le azioni 
stabilizzanti da considerare durante la valutazione dell’attivazione dei meccanismi locali. 
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In controtendenza di questo dato si presenta invece il risultato ottenuto dalla valutazione 
dell’attivazione dei meccanismi del cantonale. Infatti, si presume che la presenza del cordolo di 
copertura comporti effetti benefici al fine dell’attivazione di questo meccanismo, ritardandone 
l’attivazione o richiedendo azioni orizzontali di maggiore entità. Di fatto però, il mancato 
soddisfacimento delle prescrizioni minime può essere ricondotto anche in questo caso alle 
importanti differenze di interpiano e alla presenza di grandi quantità di aperture che vanno di fatto a 
ridurre gli effetti stabilizzanti che possono salvaguardare le parti strutturali dell’attivazione di questo 
meccanismo. 
L’applicazione dello studio delle curve di fragilità alle analisi svolte, ha di fatto confermato i risultati 
esposti sopra. In particolare è possibile constatare come soltanto la valutazione attraverso le 
schede GNDT/CNR porti a valori discordi da quanto è possibile ricavare per le altre analisi. Infatti, 
ricadendo nel caso di Iv=100 tutte le analisi (ad esclusione della valutazione condotta tramite le 
schede GNDT/CNR), conducono alla determinazione del medesimo valore. Nonostante questo, è 
possibile osservare come in tutti i casi, il dato ricavato dall’applicazione del metodo delle curve di 
fragilità, sia nell’ordine di grandezza dei rispettivi risultati ottenuti dalle consuete analisi. Pertanto è 
possibile concludere come l’applicazione dell’analisi attraverso lo studio delle curve di fragilità, 
rappresenti un’ulteriore conferma di quanto ricavato dalla conduzione delle analisi svolte sia 
attraverso l’uso di metodi speditivi che attraverso l’uso di metodi analitici più completi. 
 














GLOBALE 100 0,174 0,057 949 47 18,82 0,29 0,33 
COMPORTAMENTO 





GLOBALE 100 0,174 0,057 949 47 18,82 0,29 0,33 
COMPORTAMENTO 





SEMPLICE 100 0,174 0,057 949 47 18,82 0,29 0,33 
MECCANISMO RIBALTAMENTO 
CANTONALE 100 0,174 0,057 949 47 18,82 0,29 0,33 
SCHEDE GNDT/CNR 55,27 0,174 0,24 949 2475 0,43 1,48 1,38 
SAVE VM 100 0,174 0,057 949 47 18,82 0,29 0,33 
 
Tabella 10.2: sintesi dei risultati ottenuti attraverso l’applicazione del metodo delle curve di fragilità 




Grafico 10.4: Valutazione dell’indice di rischio sismico Irk attraverso l’utilizzo di un grafico a barre 
 
 
Grafico 10.5: Valutazione dell’indice di rischio sismico Ir(Tr) attraverso l’utilizzo di un grafico a barre 
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Grafico 10.6: Valutazione dell’indice di rischio sismico Ir(PGA) attraverso l’utilizzo di un grafico a barre 
 
 
10.2 – Il consolidamento strutturale di un edificio 
Con il termine di consolidamento strutturale, si vuole indicare l’insieme di processi di conoscenza, 
di progetto e di intervento, realizzati al fine dell’implementazione delle performance strutturali di un 
edificio, in seguito all’introduzione di una normativa più rigorosa rispetto a quella adottata durante 
la costruzione del fabbricato oppure venute meno in seguito ad un fenomeno sismico o di natura 
diversa, che ha portato la struttura ad un decadimento delle caratteristiche strutturali. 
L’intervento su una struttura esistente è un’operazione molto complessa e delicata. Non sempre è 
facile individuare le cause che hanno portato alla formazione di eventuali dissesti, e di 
conseguenza l’intervento più adatto da applicare per la loro rimozione. 
Ricordando come dietro ogni intervento di miglioramento ci sia sempre un impegno economico da 
parte di vari soggetti a seconda dell’edificio esaminato (cittadino privato nel caso di un abitazione, 
enti pubblici e quindi l’intera comunità nel caso di un edificio adibito a pubbliche funzioni), è banale 
ricordare come più l’intervento sia progettato e messo in opera intervenendo in maniera limitata su 
edificio, e maggiori siano i risparmi che si possono ottenere a seguito dell’ottimizzazione dei lavori 
da svolgere. Nel peggiore dei casi, è opportuno ricordare come, interventi realizzati in modo 
inefficace, possono addirittura andare a ridurre i margini di sicurezza peggiorando, 
paradossalmente, la situazione iniziale cui è chiamato a migliorare il professionista. 


















Le NTC2008 affrontano questo problema al §C8.A.5 della circolare 617/2009. In questo paragrafo,
vengono forniti una serie di consigli al fine di:
 ridurre le carenze dei collegamenti tra muri e tra muri e solai;
 ridurre l’eccessiva deformabilità dei solai ed incre
 incrementare la resistenza (nel piano e fuori piano) degli elementi murari;
 incrementate la resistenza delle fondazioni.
 
Pertanto è comprensibile come gli interventi di consolidamento, vadano ad interessare soprattutto :
 elementi di fondazione;
 elementi in muratura; 
 solai e tetti. 
 
Data l’impossibilità di indagare in maniera più approfondita gli aspetti che riguardano gli elementi di 
fondazione dell’edificio in esame, ai fini del nostro studio, verranno di seguito descritti gli inter
che interesseranno esclusivamente le parti di fabbricato in elevazione.
 
 
10.3 – Il consolidamento degli elementi in muratura
Riportiamo brevemente una descrizione delle più consuete soluzioni tecniche utilizzate per il 
consolidamento delle strutture
evidenza gli aspetti positivi e negativi che determinano la loro adozione o meno all’interno di un 
determinato caso di studio. 
 
10.3.1 – Tiranti e catene orizzontali
E’ una tra le più diffuse tecniche adottate per il consolidamento di strutture in muratura. 
Figura 10.1: dettaglio costruttivo di un capochiave








 in elevazione di un edificio esistente in muratura, mettendo in 
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Consiste nel collegare pareti in muratura attraverso elementi fortemente resistenti a trazione, che 
messi in contrasto con i setti murari, sono in grado di incrementare le prestazioni d’insieme, relative 
al comportamento scatolare dell’edificio in esame. 
Di antiche origini, trova il suo punto di forza nella pratica messa in opera, e quindi dei risparmi che 
ne può comportare. Tra i benefici offerti ricordiamo inoltre: 
 incremento del grado di connessione tra parti ortogonali 
 riduzione della possibilità di ribaltamento fuori piano delle pareti; 
 incremento di resistenza nel piano delle pareti; 
 assorbimento delle spinte statiche di archi, volte e tetti. 
Tra gli aspetti negativi, è opportuno comunque ricordare: 
 forte concentrazione degli sforzi che si crea nelle murature in prossimità del capo chiave. 
Le murature caratterizzate dalla scarsa resistenza meccanica debbono quindi essere 
interessate da eventuali interventi di miglioramento; 
 vista dei capichiave che, in alcuni casi, può compromettere l’edificio sotto un punto di vista 
artistico-architettonico. 
 
10.3.2 – Cordoli di coronamento 
Tecnica di consolidamento tra le più efficaci, anche se non sempre di facile applicabilità. 
Consiste nella realizzazione di cordoli per tutto lo sviluppo perimetrale interno dei solai di interpiano 
(rimanendo al di fuori del filo verticale delle murature portanti senza quindi intaccarne la sezione 
resistente di questi elementi), ed il conseguente ancoraggio di questi alle parti murarie attraverso la 
realizzazione di appositi elementi “a coda di rondine” in grado di trasferire gli sforzi. 
 
 
Figura 10.2: cordolo in CA realizzato nella muratura (sinistra) e cordoli in acciaio (destra) 
 
Tra i benefici dell’applicazione di questo metodo vi sono: 
 incremento di grado di connessione tra pareti ortogonali; 
 riduzione della possibilità di ribaltamento fuori piano delle pareti; 
 incremento di resistenza nel proprio piano delle pareti; 
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 migliore ripartizione delle azioni sismiche tra i vari setti; 
 incremento del grado di connessione tra pareti ed orizzontamenti. 
 
Questi però comportano vari svantaggi tra cui: 
 posa in opera piuttosto laboriosa con notevole incremento dei relativi costi 
 
10.3.3 – Intonaco armato 
Consiste nel realizzare due lastre in calcestruzzo (spessore da 3 a 5 cm) affiancate su due lati 
della muratura, armate con una rete metallica e rese solidali alla muratura stessa tramite connettori 
trasversali. Questo intervento permette di migliorare le caratteristiche meccaniche della parete sia 
in termini di resistenza che di rigidezza. Questo tipo di consolidamento si presta molto bene sia per 
murature costituite da blocchi squadrati che da murature costituite da pietrame. 
 
   
1                                               2                                                3 
Figura 10.3: sequenza per la realizzazione degli intonaci armati su pareti in muratura esistenti 
 
Tra i benefici dell’applicazione di questo metodo, vi sono: 
 incremento di resistenza della parete sia nel piano che fuori piano; 
 messa in opera da parte di manovalanza non specializzata; 
 non alterazione dello stato tensionale della muratura; 
 reperibilità delle materie prime. 
 
A scapito degli aspetti sopra elencati, questo tipo di intervento comporta comunque numerosi 
svantaggi, come: 
 non applicabilità su edifici di particolare interesse storico-architettonico; 
 riduzione della deformabilità delle pareti; 
 possibile corrosione degli metallici presenti (rete elettrosaldata e connettori trasversali); 
 alterazione della ridistribuzione delle azioni sismiche; 
 incremento della massa strutturale; 
 compromissione degli aspetti legati al comfort climatico e nella organizzazione dei 
componenti  impiantistici. 
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10.3.4 – Iniezioni di malta 
Questa tecnica consiste nel far penetrare le miscele leganti all’interno dei vuoti della muratura con 
lo scopo di migliorarne le caratteristiche meccaniche. E’ una tecnica indicata per murature 
costituite da pietrame, dotate di elevate percentuali di vuoti interni o per muratura di altra natura in 
presenza di lesioni diffuse. Obiettivo dell’applicazione di questo metodo è semplicemente quello di 
ridurre la percentuale dei vuoti presenti all’interno della muratura rafforzando il legame tra i blocchi 






Figura 10.4: disposizione dei fori per le iniezioni nella parete (sinistra) e dettaglio sulla loro profondità e inclinazione (destra) 
 
Questo metodo risulta particolarmente vantaggioso per: 
 incremento di resistenza della parete nel piano; 
 eliminazione degli effetti di eventuali lesioni diffuse; 
 non alterazione dello stato tensionale della muratura; 
 economia dell’intervento e la facile reperibilità dei materiali. 
 
Nonostante questo, il metodo presenta alcuni svantaggi tra cui: 
 applicabilità solo su murature che presentano dei vuoti; 
 riduzione della deformabilità della parete; 
 non permette l’incremento del grado di connessione trasversale tra muri ortogonali; 
 richiesta di manodopera specializzata. 
 
10.3.5 – Perforazioni armate 
Tecnica di consolidamento che consiste nel collocare all’interno della muratura barre di armatura 
ad aderenza migliorata (diametro variabile tra 10 e 16 mm), sigillate da miscele leganti simili a 


















Figura 10.5: sequenza per la realizzazione delle perforazioni (sinistra) e disposizione nelle murature ortogonali (destra) 
 
Tra i vantaggi offerti da questa tecnica, troviamo: 
 incremento della resistenza della parete nel piano; 
 incremento della resistenza della parete fuori piano (se applicata agli angoli di muri 
ortogonali); 
 incremento di resistenza in alcune zone interessate da forze concentrate di spiccata 
intensità (ad esempio nei punti ove sono collocati i capichiave di tiranti); 
 ancoraggio di eventuali cordoli alla muratura; 
 non alterazione della parete sia sul piano estetico ma soprattutto sotto il profilo tensionale. 
 
Tra gli svantaggi dell’applicazione di questa tecnica, è opportuno ricordare il diverso 
comportamento che si viene a creare all’interno di una stessa parete, caratterizzata da una zona 
costituita da materiale originale ed una zona costituita dal materiale apportato.  
 
 
10.3.6 – Diatoni artificiali 
Tecnica di consolidamento utilizzata per pareti a più cortine murarie (solitamente due strati). 
In queste pareti infatti, i paramenti che la vanno a costituire tendono a “spanciare”sotto l’effetto dei 
carichi, con la conseguente riduzione di resistenza che nel peggiore dei casi può condurre al 
collasso di tutto l’elemento murario. 
I diatoni artificiali, sono elementi solitamente in calcestruzzo di forma cilindrica (diametro variabile 
tra 10 e 15 cm) di lunghezza pari allo spessore del muro ed armati con barre per C.A. o con profili 
metallici. Questi assolvono il compito di tenere uniti i paramenti murari, evitando distacchi o 






















Figura 10.6: muratura soggetta a distacco dei paramenti (sinistra), dettaglio diatoni e disposizione nella muratura (destra)
 
I vantaggi dovuti all’adozione di questo metodo sono riconducibili essenzialmente alla possibilità di:
 intervenire in determinate zone 
 richiesta di mano d’opera poco specializzata;
Tra gli aspetti negativi che presenta questa tecnica è opportuno ricordare;
 possibile corrosione degli elementi metallici qui presenti;
 necessità di ripristinare
lasciati a vista, potrebbero comportare problematiche sul piano estetico.
 
 
10.3.7 – Cuci e scuci 
La tecnica di consolidamento nota come “cuci
muratura degradate o lesionate, con una nuova tessitura muraria realizzata attraverso l’impiego di 
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 la trama muraria originale in testa a questi elementi che, 
-scuci”, consiste nella sostituzione di limitate zone di 
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Tali elementi debbono presentare caratteristiche dimensionali e meccaniche simili a quelle della 
muratura esistente. La malta da utilizzare deve essere a ritiro nullo per evitare distacchi tra parti 
nuove e parti esistenti. 
Questa tecnica si applica di solito a murature di buona qualità, in presenza di lesioni localizzate. 
Non presenta vantaggi significativi quando viene applicata su pareti costituite da muratura 
scadente. 
Il vantaggio principale è quello di ripristinare il comportamento originario della struttura senza 
condizionare il comportamento globale. Di contro, è opportuno ricordare come tale tecnica non 
possa essere applicabile a tutte le trame murarie. 
 
10.3.8 – Realizzazione di nuove pareti 
Tecnica che prevede la chiusura (attraverso la realizzazione di murature con blocchi ad alta 
resistenza) di vani lasciati aperti nelle pareti strutturali e/o la realizzazione di nuovi setti murari 
portanti (con apposita fondazione), al fine di incrementare le prestazioni portanti delle murature già 
presenti e migliorare le performance globali in spostamento di tutto l’edificio. 
 
Tra i vantaggi offerti dall’applicazione di questo metodo ricordiamo: 
 incremento della resistenza della parete nel piano; 
 intervenire in determinate zone dell’edificio, anche in fasi successive; 
 facile reperibilità dei materiali. 
 
Tra i svantaggi presentati dall’applicazione di questo metodo è doveroso ricordare: 
 alterazione della ridistribuzione delle azioni sismiche; 
 incremento della massa strutturale; 
 elevato impatto sotto un punto di vista artistico-architettonico; 
 nella maggior parte dei casi richiede la riorganizzazione degli spazi architettonici interni. 
 
10.3.9 – Telai metallici controventati e cerchiature nelle aperture di murature portanti 
Tecnica di consolidazione che prevede la posa in opera di telai metallici controventati da affiancare 
alle pareti murarie esistenti. Collocati su uno o su entrambi i lati delle pareti, i telai assorbono 
esclusivamente i carichi di natura sismica e raramente vengono realizzati con lo scopo di resistere 
anche a carichi verticali. 
 
Figura 10.8: esempi di telai metallici controventati per il consolidamento dei setti murari 
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I vantaggi presentati da questa tipologia di consolidamento consistono in: 
 semplicità di esecuzione, sia in officina che durante l’assemblaggio in sito; 
 leggerezza della struttura inserita; 
 reversibilità dell’intervento senza particolari difficoltà. 
 
Per contro, l’inserimento di questi elementi comporta alcuni svantaggi, tra cui: 
 l’alterazione delle rigidezze presenti nella struttura; 
 valutazione attraverso una modellazione più attenta, ricorrendo ad analisi sufficientemente 
accurate per comprendere il reale comportamento globale della struttura. 
 
10.3.10 – Rinforzi con FRP 
Tecnica che consiste nell’uso di strisce in materiale composito per il consolidamento dell’edificio. 
L’introduzione di questi elementi permette di trasformare il comportamento delle parti strutturali in 















Figura 10.9: schema e caso reale di elementi in muratura consolidati tramite l’utilizzo di strisce in FRP 
 
I vantaggi offerti da questa tipologia di consolidamento consistono in: 
 leggerezza degli elementi impiegati; 
 elevate proprietà meccaniche; 
 caratteristiche anticorrosive 
 buon adattamento in murature di edifici di particolare rilievo storico-artistico; 
Nonostante gli aspetti sopra, gli svantaggi presentati da questa tipologia di consolidamento 
consistono in: 
 richiesta di manovalanza specializzata; 
 studio e modellazione più dettagliata sia sul piano globale che dei singoli elementi; 
 calibrazione tra materiale costituente le parti strutturali e le proprietà adesive degli elementi 
compositi inseriti, al fine di prevenire fenomeni di delaminazione. 
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10.4 – Il consolidamento di strutture orizzontali 
Riportiamo brevemente una descrizione delle più consuete soluzioni tecniche per il consolidamento 
delle strutture orizzontali sotto il punto di vista della rigidezza nel piano (trascurando quel tipo di 
interventi che possano comportare incremento di prestazioni fuori piano), mettendone in evidenza 
gli aspetti positivi e negativi che ne determinano la loro applicabilità all’interno di un edificio. 
 
10.4.1 – Incremento del numero di strati  
Tecnica che prevede l’inserimento di ulteriori strati di materiale che, attraverso l’uso di connettori, 
possano collaborare insieme agli elementi già presenti migliorando la rigidezza nel piano. 
Se in alcuni casi il loro inserimento comporta un minimo aumento della massa gravante sugli 
elementi strutturali (come nel caso dei solai in legno, dove vengono aggiunti ulteriori strati 
attraverso l’inserimento di nuovi assiti), in altri casi può comportare importanti quantità di massa 
aggiuntiva che può compromettere il comportamento delle parti strutturali sottostanti (come ad 
esempio nella realizzazione di massetti in C.A. particolarmente pesanti). 
 
Tra i vantaggi presentati da questa tipologia vi sono: 
 richiesta manovalanza non particolarmente specializzata; 
 reperibilità delle materie prime. 
 
Tra gli svantaggi, è doveroso ricordare: 
 incremento della massa sulle strutture sottostanti; 
 incremento dell’ingombro dell’orizzontamento con conseguente riduzione di altezza di 
interpiano (in alcuni casi si può incorrere in problemi di natura progettuale). 
 
 
10.4.2 – Inserimento di controventature metalliche 
Questa tecnica, prevede l’inserimento a livello dell’orizzontamento ed i posizione orizzontale, di 
telai metallici controventati in grado di ridistribuire le azioni nel piano. 
Tra i vantaggi presentati da questa tipologia vi sono: 
 semplicità di esecuzione, sia in officina che durante l’assemblaggio in sito; 
 leggerezza della struttura inserita; 
 reversibilità dell’intervento senza particolari difficoltà. 
 
Tra gli svantaggi presentati da questa tipologia vi sono è opportuno ricordare: 
 richiesta manodopera specializzata; 










Figura 10.10: esempio di consolidamento degli orizzontamenti attraverso l’uso di telai metallici controventati 
 
 
10.4.3 – Inserimento di FRP 
Tecnica che vede l’inserimento di fasce incrociate di materiale composito, in grado di rendere 
uniforme il comportamento nel piano degli elementi presenti, spesso liberi di muoversi senza 
garantire un compostamente rigido nel piano. 
Tra i vantaggi presentati da questa tipologia vi sono: 
 rapidità di esecuzione; 
 leggerezza degli elementi inseriti; 
 ingombro nullo da parte degli elementi inseriti; 
 
Tra gli svantaggi presentati da questa tipologia vi sono: 
 richiesta di manovalanza specializzata; 
 valutazione attraverso un’analisi più attenta dell’effettivo grado di rigidezza raggiunto; 
 calibrazione tra materiale costituente le parti strutturali e le proprietà adesive degli elementi 





Figura 10.11: esempio di consolidamento degli orizzontamenti attraverso l’uso di strisce in FRP 
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10.5 – Tecniche considerate per il consolidamento dell’edificio in esame 
Per quanto esposto nel paragrafo precedente, un progettista quando viene chiamato a risolvere 
una questione legata al consolidamento di un edificio in muratura, ha a disposizione varie soluzioni 
tecnologiche che, ciascuna singola o in maniera combinata con altre, comportano miglioramenti nel 
comportamento strutturale in caso di risposta ad azioni agenti sull’edificio. 
Per il fabbricato oggetto di studio di questa tesi, tra gli interventi sopra elencati, sono stati presi in 
considerazione alcune tecniche ritenute più appropriate all’applicazione sull’edificio in questione. 
Focalizzando l’attenzione sugli elementi murari in elevazione che costituiscono il fabbricato in 
esame, sono state prese in considerazione le tecniche d’intervento che prevedono: 
 la realizzazione di nuove pareti e la chiusura di alcuni vani lasciati vuoti; 
 l’inserimento di catene e tiranti; 
 l’utilizzo di FRP. 
 
Osservando i prospetti dell’edificio oggetto di studio, riportati nel quarto capitolo di questa tesi, non 
si può fare a meno di constatare la grande quantità di aperture che va a caratterizzare le pareti 
strutturali perimetrali. Le ampie aperture, che permettono l’inserimento di infissi per l’illuminazione 
degli ambienti interni, negli interventi avuti durante gli anni, hanno subito notevoli modifiche che 
hanno visto la loro chiusura e successiva riapertura. Con l’ultimo intervento avuto agli inizi degli 
anni ’90, si è cercato di ristabilire quell’ordine originale andato perduto negli anni in seguito ai 
molteplici interventi effettuati sull’edificio. 
Pertanto, nonostante la chiusura di questi vani attraverso la realizzazione di nuove pareti in 
muratura portante possa essere considerato l’intervento più idoneo da mettersi in pratica, si ritiene 
necessario, ai fini della conservazione dell’aspetto architettonico ritenuto di notevole rilievo, optare 
la nostra scelta su un’altra soluzione che, a parità di prestazioni, limiti gli effetti sotto il punto di 
vista estetico-architettonico. 
Per tale motivo l’altra tecnica presa in considerazione, in esclusione della realizzazione di nuove 
pareti in muratura, è stata quella dell’inserimento di catene e tiranti. 
Caratterizzata sicuramente da un minor impatto estetico, si ricorda come la presenza di capichiave 
sporgenti dal profilo murario delle pareti perimetrali alteri comunque, seppure in maniera limitata 
rispetto alla completa chiusura dei vani vuoti, l’aspetto esteriore dell’edificio. Volendo in ogni caso 
accettare tale compromesso, si ritiene che l’applicazione di questo metodo, data l’articolata 
geometria presentata dall’edificio in esame, risulti piuttosto impegnativa, considerando anche il 
fatto di come una tessitura muraria dalle limitate prestazioni meccaniche, come quella costituente 
l’edificio esaminato, richieda il consolidamento localizzato delle murature interessate dalla 
presenza di capichiave, attraverso l’uso di altre tecniche come ad esempio le perforazioni armate. 
Pertanto, alla luce di quanto esposto, non resta altro che orientare la nostra scelta su un tipo di 
consolidamento realizzato attraverso l’utilizzo di elementi in materiale composito. 
Intervenendo quindi sugli elementi strutturali d’angolo, nel caso che tale intervento non risulti 
abbastanza sufficiente, si prosegue consolidando anche gli altri elementi centrali delle pareti. 
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L’utilizzo di questo tecnica, per una miglior gestione cantieristica e un risparmio sulla fornitura 
finale degli elementi da mettere in opera, è ancor più vantaggiosa se estesa anche agli 
orizzontamenti che presentino la necessità di un’eventuale intervento di consolidamento. 
Nonostante le laboriose operazioni da svolgersi, l’adozione di questa tecnica permette comunque il 
mantenimento estetico originale e una posa in opera realizzata in fasi successive che consente 
una chiusura temporanea in maniera alternata di alcuni reparti, senza ricorrere allo sgombero 
totale di tutto l’edificio, questione piuttosto delicata e per niente sottovalutabile considerando l’uso a 
cui è destinato il fabbricato. 
 
 
10.6 – Il consolidamento attraverso l’inserimento di elementi FRP 
Appurata la necessità di intervenire sul fabbricato in esame attraverso l’inserimento di elementi in 
materiale composito, è opportuno fare chiarezza su alcuni aspetti che caratterizzano l’applicazione 
di questa tecnica sia in termini di modellazione e calcolo, che di posa in opera. 
Nel caso di edifici in muratura, le applicazioni con materiali compositi risultano particolarmente 
efficaci nell’incrementare la resistenza delle pareti portanti, sia per carichi agenti nel piano che per 
azioni fuori piano. Nel piano, i materiali compositi contribuiscono ad incrementare la resistenza sia 
a flessione che a taglio dei maschi murari e delle fasce di piano. Fuori piano, vengono spesso 
utilizzati per incrementare i coefficienti di attivazione di molte tipologie di meccanismi locali. 
I materiali fibrorinforzati a matrice polimerica (FRP), sono materiali compositi eterogenei ed 
anisotropi, resistenti esclusivamente a sollecitazioni di trazione, che mostrano un comportamento 
prevalentemente elastico lineare fino al collasso. 
Esistono in commercio diverse tipologie di fibre utilizzabili ai fini del rinforzo strutturale. Tra le più 
comuni è opportuno ricordare quelle in vetro, carbonio e aramidiche. Queste possono essere 
classificate in funzione della loro morfologia in nastri, tessuti, reti di fibre e lamine. 
Per quanto riguarda le strutture in muratura, si ritiene che il tipo di materiale composito più idoneo 
sia quello confezionato in nastri, in quanto meglio adattabili al compito a cui vengono designati, che 
andremo ad illustrare di seguito. 
 
 
Figura 10.12: confezionamento in rotoli (sinistra), la natura diversa delle fibre (centro),  dettaglio sulla trama fibrosa (destra) 
 
Per quanto riguarda l’adozione di questa tecnica, ai fini delle verifiche di sicurezza, le NTC2008 al 
§C8.7.1.8 rimandando a quanto indicato nelle istruzioni CNT-DT 200/2004 e ss.mm.ii. . Pertanto 
quanto descritto di seguito, terrà di contro delle prescrizioni contenute nella norma sopra citata. 
CAPITOLO 10 – Interpretazione dei risultati e linee guida per il consolidamento 
169 
 
Senza inoltrarci in maniera approfondita nelle relazioni empiriche che regolano la progettazione di 
questi elementi, ai fini di una valutazione generica di questa tecnica, si riportano di seguito i principi 
di funzionamento alla base del calcolo strutturale per la messa in opera di questi elementi. 
 
10.6.1 – La resistenza nel piano di elementi murari consolidati attraverso l’uso di FRP 
Abbiamo già accennato come l’utilizzo di materiali compositi consenta l’incremento della resistenza 
nel piano di un maschio murario, sia a pressoflessione che a taglio ed, in una certa maniera, anche 
a compressione. 
Questo fenomeno è reso possibile andando a disporre, sul setto da consolidare, due ordini di fasce 
in materiale composito. Il primo ordine prevede strisce di FRP, disposte in direzione verticale per 
tutta l’altezza di interpiano, ed in posizione di estremità rispetto al baricentro geometrico del setto. Il 
secondo ordine prevede invece l’applicazione di fasce che tendono ad accerchiare il setto murario 
con un passo costante per tutta l’altezza di interpiano. 
I materiali compositi così disposti alterano il comportamento del setto originale, conferendogli di 
fatto nuove proprietà meccaniche simili a quelle presentate dagli elementi in C.A.: infatti, le fibre 
così organizzate, si comportano in maniera analoga alle armature longitudinali (per l’incremento 
della resistenza a flessione) e alle armature trasversali (per l’incremento della resistenza a taglio). 
 
 
Figura 10.13: analogia tra elemento in muratura consolidato attraverso l’uso di FRP ed elemento in CA 
 
Nonostante questa analogia, è opportuno ricordare come a differenza di quanto accade negli 
elementi in C.A., nelle murature fibrorinforzate le azioni di compressione  vanno ad interessare 
esclusivamente le parti in muratura. Pertanto l’incremento di resistenza a compressione che si 
viene a creare all’interno del setto modificato, non deriva dalla resistenza assiale offerta dalle 
strisce disposte verticalmente, ma piuttosto dallo stato di tensione triassiale che si viene a creare 
all’interno del setto murario a causa del fenomeno di confinamento indotto dalle fasce orizzontali, in 
seguito all’incremento delle azioni verticali. 
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Considerando le ipotesi alla base del calcolo degli elementi in muratura fibrorinforzata, tra cui: 
 mantenimento delle sezioni piane; 
 perfetta aderenza tra muratura  e materiale composito; 
 resistenza nulla a trazione per la muratura; 
 resistenza nulla a compressione per il composito; 
 comportamento elastico-perfettamente plastico per la muratura; 
 comportamento elastico lineare fino a rottura per il composito 
 
lo studio della verifica a pressoflessione di un setto murario, modificato con l’applicazione delle 
strisce FRP, viene condotto in maniera del tutto analoga a quanto svolto per lo studio delle sezioni 
in C.A. sottoposte a pressoflessione. Infatti anche in questo caso, prendendo in considerazione i 
legami costitutivi che caratterizzano i materiali in gioco, si ricorre alla determinazione del momento 
resistente interno attraverso lo studio dei campi di rottura che si vengono a creare in funzione delle 
deformazioni limite raggiunte dalla sezione. 
 
 
Figura 10.14: sezione orizzontale di un setto consolidato con elementi FRP e campi di rottura stati di deformazione interna 
 
Per quanto riguarda la resistenza a taglio di un elemento in muratura fibrorinforzato, questo risulta 
costituito dalla somma di due sistemi resistenti: la resistenza offerta dal setto murario considerato 
privo di rinforzi FRP e la resistenza dovuta all’inserimento degli elementi in materiale composito. 
Per la determinazione di quest’ultima, si fa riferimento ad un sistema resistente ideale a traliccio 
isostatico (traliccio Ritter-Morsch), costituito da due correnti paralleli all’asse del maschio, uno 
compresso costituito dalla muratura e l’altro teso costituito dal rinforzo disposto in verticale, e da 
due aste di parete, una compressa costituita dalla muratura compresa tra due fessure successive e 
l’altra tesa costituita dal rinforzo disposto in orizzontale. 
 




Figura 10.15: sezione verticale di un setto consolidato con elementi FRP e schema traliccio isostatico Ritter-Morsch 
 
La rottura dell’elemento può avvenire per la rottura delle aste tese di parete del traliccio (rinforzo 
FRP) o per la rottura delle aste compresse di parete (muratura). 
Per poter applicare il sistema a traliccio sopra descritto, è richiesta la presenza del rinforzo sia 
ortogonale all’asse del maschio (rinforzo trasversale) che parallelo (rinforzo longitudinale). Per cui, 
anche se in un maschio non è richiesto l’incremento delle prestazioni flessionali, per la formazione 
dello schema a traliccio, è sempre richiesto l’inserimento dei rinforzi longitudinali, in quanto in caso 
contrario, la schematizzazione attraverso il sistema a traliccio risulta non praticabile. 
Anche per ciò che riguarda le fasce di piano, al fine di incrementare la resistenza flessionale e a 
taglio, la disposizione dei rinforzi in FRP viene eseguita in maniera del tutto analoga a quanto visto 
per i setti murari. Per quanto descritto, alla fine dell’intervento di consolidamento (prima di 
procedere alla fase di rifinitura), la parete presenterà un aspetto simile a quello riportato sotto.  
 
    
Figura 10.16: schema e caso reale di parete in muratura consolidata tramite l’utilizzo di strisce in FRP 
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10.6.2 - La resistenza fuori piano di elementi murari consolidati attraverso l’uso di FRP 
Per quanto riguarda il miglioramento delle prestazioni fuori piano delle pareti in muratura, 
l’applicazione degli elementi compositi viene attuata al fine di incrementare i coefficienti di 
attivazione dei meccanismi locali, comportando di fatto un ritardo o la richiesta di azioni di 
maggiore intensità per il loro innesco. 
L’applicazione consiste in questo caso nell’andare a creare dei sistemi che riescano contrastare 
per tutto lo sviluppo perimetrale, la formazione dei meccanismi locali descritti nei capitoli 
precedenti. Pertanto, i materiali compositi da inserire, verranno realizzati su misura delle 
caratteristiche geometriche presentate dagli elementi interessati dal meccanismo. 
La vasta casistica, non permette la trattazione di ogni singola soluzione che possa essere 
adoperata all’interno di un edificio. Pertanto, si riportano sotto due classici esempi di intervento 
attraverso l’utilizzo di strisce in FRP, al fine dell’incremento delle capacità locali fuori piano di pareti 
interessate da meccanismi locali. 
 
Figura 10.17: elementi FRP  per contrastare il ribaltamento semplice (casi a,b) e dei cantonali (caso b) di una parete 
 
 
Figura 10.17: elementi FRP  per contrastare il meccanismo di flessione verticale di una parete. Analogamente, le strisce in 
FRP possono essere disposte orizzontalmente in modo da contrastare eventuali meccanismi di flessione orizzontale. 
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10.7 – La posa in opera 
Per posa in opera si intende tutta quella serie di operazioni svolte da parte del personale tecnico 
specializzato, necessarie per l’installazione degli elementi in materiale composito sui setti murari 
interessati dal consolidamento. 
A differenza di quanto si possa pensare, questa fase rappresenta il passaggio critico di tutto il 
processo migliorativo. Infatti, è proprio a questo livello dei lavori che si va ad instaurare il legame 
tra parete portante da consolidare ed elemento composito, attraverso operazioni di precisione che 
interessano l’interfaccia tra le parti a contatto. Pertanto, l’insufficiente accuratezza delle operazioni 
da svolgere o il mancato rispetto delle regole procedurali, può compromettere la perfetta aderenza 
tra i materiali accoppiati portando, nel peggiore dei casi, al distacco delle strisce di FRP dalla 
parete da consolidare, vanificando quindi gli sforzi sostenuti per l’applicazione di questa tecnica. 
La corretta procedura di posa in opera prevede una serie di operazioni, tra cui: 
 completa rimozione dello strato di intonaco nelle parti di setto murario interessate dal 
collocamento degli elementi compositi; 
 pulizia delle parti strutturali lasciate a vista, attraverso la rimozione delle elementi fragili o 
inconsistenti, seguita da ciclo di lavaggi e insufflazione di aria compressa per la rimozione 
delle polveri che possono depositarsi sulle superfici resistenti, fino ad ottenere un supporto 
sano, compatto e meccanicamente resistente, che non porti al distacco delle successive 
applicazioni; 
 realizzazione di un sottilissimo letto di malta ad alta resistenza in modo da regolarizzare le 
superfici di contatto realizzando delle parti piane, in modo da eliminare le irregolarità 
presentate dalla tessitura muraria, soprattutto se costituita da materiale organizzato in 
maniera disomogenea. Completata la fase di maturazione della malta, si può procedere 
con le altre fasi. 
 Stesura del primer sulla superficie di contatto, in maniera tale da facilitare il collegamento 
con la matrice polimerica. 
 Sul primer ancora fresco, applicazione di stucco epossidico bicomponente per incollaggi 
strutturali 
 Contemporaneamente all’applicazione dello stucco, si procede con l’inserimento dei tessuti 
in FRP, impregnati di materiale polimerico 
 Infine, sullo strato di polimero ancora fresco, si possono applicare ulteriori sostanze (come 
ad esempio la sabbia di quarzo), al fine di migliorarne le caratteristiche aggrappanti per il 
successivo strato di finitura. 
 
Sempre per ciò che riguarda la delicata fase del fissaggio dei materiali compostiti alla parte di 
muratura resistente, non si può fare a meno di ricordare le problematiche correlate al fenomeno 
della delaminazione. 
Per delaminazione si intende quel fenomeno fisico che prevede il distacco di parte della muratura a 
stretto contatto con la parte adesiva del materiale composito, a seguito delle elevate tensioni 
tangenziali che si vengono a formare all’interfaccia tra i due materiali accostati. E’ importante 
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sottolineare come tale crisi non avvenga a livello del collante utilizzato per la connessione, ma 
piuttosto interessi uno strato (seppur sottile) del supporto costituito dalla muratura resistente. 
 
 
Figura 10.18: distacco dell’elemento composito per fenomeno di delaminazione 
 
Dall’osservazione di questo fenomeno si intuisce come la resistenza del consolidamento, realizzato 
tramite materiale composito, risulti strettamente legata ai parametri meccanici della muratura, che 
pertanto, debbono essere valutati in maniera corretta già in una fase precedente l’avvio della 
progettazione di tutto l’intervento di miglioramento strutturale da realizzarsi sull’edificio. 
Un metodo per far fronte al fenomeno della delaminazione, consiste nella realizzazione di fiocchi in 
materiale FRP in corrispondenza delle intersezioni tra elementi compositi sulle superfici dei setti da 
consolidare. 
    
Figura 10.19: dettaglio del fiocco in FRP e collocazione rispetto agli altri elementi in materiale composito 
 
Realizzando quindi un foro trasversale per tutto lo spessore del setto murario, si inseriscono 
elementi in materiale composito dalle estremità rastremate a sviluppo capillare. Tali filamenti, 
vengono fissati in modo da aderire completamente agli elementi in materiale composito sottostanti, 
al fine di creare così un vero e proprio vincolo trasversale rispetto al piano su cui agisce il tiro che 
va ad impegnare le strisce utilizzate per il consolidamento dei setti in muratura. 
 
 
10.8 – Ipotesi di intervento di consolidamento del Padiglione Morel 
A conclusione del lavoro portato avanti attraverso lo studio esposto in questa tesi, si forniscono 
alcune istruzioni al fine di indirizzare le scelte progettuali da considerare durante l’elaborazione 
della strategia d’intervento di consolidamento. 
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E’ stato possibile apprezzare come l’intervento a mezzo di elementi in materiale composito risulti 
essere la soluzione tecnologica più idonea al contesto in cui si dovrà intervenire. La flessibilità di 
utilizzo, la pratica messa in opera e i risultati auspicabili sia in termini architettonici che da un punto 
di vista strutturale, sono i motivi che hanno fatto ricadere la nostra attenzione su questa soluzione 
tecnologica. Per contro, è doveroso evidenziare l’importante impegno di manodopera specializzata 
richiesta e i relativi costi che ne derivano. Pertanto, escludendo la possibilità di intervenire sulla 
totalità degli elementi murari costituenti il sistema resistente, è opportuno fare una cernita 
indicando in maniera sommaria gli interventi ritenuti di prioritaria importanza da mettere in opera. 
Ricordando come l’applicazione degli elementi in materiale composito possa essere effettuata 
anche in periodi completamente diversi e in maniera del tutto indipendente l’una dall’altra, è 
possibile pensare di realizzare l’intervento di consolidamento in maniera progressiva, al fine sia di 
una migliore gestione delle interferenze con l’attività svolta all’interno dello stabile che, in maniera 
ancor più significativa, tenendo in considerazione delle effettive disponibilità economiche da parte 
dell’azienda ospedaliera, passando così da un importante impegno iniziale ad un esborso 
economico dilazionato nel tempo. 
Per tutta questa serie di esigenze, è dunque necessario fornire alcune indicazioni da prendere in 
considerazione durante la scelta progettuale di intervento, premettendo ovviamente un’ulteriore 
valutazione delle proposte sotto formulate attraverso un modello di calcolo che prenda in 
considerazione le modifiche da apportare al sistema resistente. 
Con riferimento alle planimetrie elaborate a seguito dell’analisi statica non lineare (riportate nella 
sezione allegati di questa tesi) e alle considerazioni svolte in relazione all’attivazione dei 
meccanismi locali, è possibile constatare come la maggior parte degli elementi murari interessati 
dal raggiungimento della deformazione ultima o del collasso fuori piano, risultino essere gli 
elementi portanti situati al piano primo del fabbricato esaminato.  
Dall’osservazione delle planimetrie, è possibile constatare come i setti murari appartenenti a 
questa elevazione risultino essere maggiormente suscettibili alle azioni orizzontali ed al 
ribaltamento semplice fuori piano. 
Focalizzando l’attenzione su questo livello del fabbricato è possibile, per ciascun profilo di carico 
dell’analisi statica non lineare (nella condizione per cui d*max coincide con d*u), indicare la 
successione nel raggiungimento dello stato di crisi dei pannelli murari qui collocati. 
Pertanto, facendo riferimento alle planimetrie già elaborate per la valutazione globale attraverso 
l’analisi statica non lineare, si individuano gli step di carico per il quale viene raggiunto il livello di 
crisi dei singoli pannelli.  
Lo sforzo economico relativo all’esclusivo consolidamento di questi pannelli, considerando un 
forfettario costo unitario di intervento intorno alle 100 euro/m², può essere stimato secondo i valori 

















Figura 10.20: esempio di determinazione dello stato di crisi per alcuni setti nella condizione di d*max coincidente con d*u 
 









Uniform Acceleration, dir. X (+) 4 74,21 100,00 7421,00 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 5 79,22 100,00 7922,00 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 18 298,37 100,00 29837,00 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 14 211,67 100,00 21167,00 
Modal Shape, dir. X (+) 50 866,52 100,00 86652,00 
Modal Shape, dir. X (-) 5 51,97 100,00 5197,00 
Modal Shape, dir. Y (+) 20 296,45 100,00 296,45,00 
Modal Shape, dir. Y (-) 16 240,15 100,00 24015,00 
 
Tabella 10.3: stima del costo di intervento di consolidamento dei pannelli murari che raggiungono la crisi nella condizione di 
d*max coincidente con d*u – IPOTESI SOLAI RIGIDI 
 









Uniform Acceleration, dir. X (+) 27 384,14 100,00 38414,00 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 26 373,06 100,00 37306,00 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 52 700,86 100,00 70086,00 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 34 434,05 100,00 43405,00 
Modal Shape, dir. X (+) 46 660,25 100,00 66025,00 
Modal Shape, dir. X (-) 22 247,27 100,00 24727,00 
Modal Shape, dir. Y (+) 9 102,20 100,00 10220,00 
Modal Shape, dir. Y (-) 10 110,15 100,00 11015,00 
 
Tabella 10.4: stima del costo di intervento di consolidamento dei pannelli murari che raggiungono la crisi nella condizione di 
d*max coincidente con d*u – IPOTESI SOLAI DEFORMABILI 
 
Per quanto esposto, è perciò plausibile considerare una diversa strategia di intervento da quella 
che vede l’esclusivo miglioramento di alcuni setti, indicati sulla base dei risultati emersi soltanto 
dall’analisi statica non lineare.  
Da una rapida lettura delle planimetrie sopra indicate è possibile constatare come, 
indipendentemente dalle ipotesi sulla natura degli orizzontamenti, gli elementi posti al primo livello 
risultino essere interessati in maniera generalizzata dal raggiungimento della condizione di crisi. 
Tale fenomeno può essere giustificato considerando la minor quantità di sforzo assiale presente 
all’interno dei singoli setti murari, e quindi le minori prestazioni resistenti ad azioni flessionali che 
possono caratterizzare questi elementi. 
In particolare, si osserva come i setti strutturali di questo livello appartenenti ai volumi laterali del 
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la totalità del sistema resistente, ma soprattutto, essendo collocati in posizione più lontana da 
quello che può rappresentare il baricentro geometrico del piano, tendono a raggiungere la 
condizione di crisi più rapidamente rispetto agli altri elementi strutturali. Tale considerazione può 
essere avallata se ragionassimo ipotizzando di isolare i volumi laterali (posti a livello del primo 
piano) dal resto dell’edificio: ipotesi che può essere in parte giustificata dal momento che non è 
dato di sapere l’effettiva ripartizione tra gli impalcati del corpo centrale e dei volumi laterali per 
mezzo dell’orizzontamento posto negli esili collegamenti che uniscono i volumi sopra citati.  
In quest’ottica, è facile constatare come il comportamento resistente dei volumi laterali al primo 
piano considerati isolati sia regolato in maniera quasi esclusiva dai soli elementi delle pareti 
perimetrali, fortemente caratterizzate dalla presenza di ampie aperture. Pertanto, nonostante la 
compatta geometria presentata da questi volumi, a differenza di quanto accade nel corpo centrale 
dove la presenza delle dorsali che racchiudono il vano scala incassano gran parte delle azioni 
orizzontali, nei corpi laterali tali azioni vengono ridistribuite esclusivamente sugli elementi 
perimetrali caratterizzati da limitate prestazioni meccaniche. 
Il bisogno di intervenire in maniera prioritaria sugli elementi dei volumi laterali può essere 
confermato considerando inoltre i risultati ottenuti attraverso lo studio dei meccanismi locali. 
Infatti, mettendo a confronto i risultati delle pareti del corpo centrale e dei volumi laterali, è possibile 
osservare come i bassi valori dell’indice di rischio relativi agli elementi strutturali del corpo centrale, 
derivino esclusivamente dall’attivazione del meccanismo al secondo piano del fabbricato. Pertanto, 
si può pensare come a parità di numero di elevazioni, le pareti dei volumi laterali risultino essere 
quelle maggiormente interessate dall’attivazione dei meccanismi locali. 
Alla luce di quanto esposto, si ritiene necessario intervenire mettendo al centro dell’attenzione, gli 
elementi appartenenti ai volumi laterali. Infatti, è possibile supporre come l’eventuale loro crisi non 
comporti certamente il completo collasso strutturale da parte di tutto l’edificio; per contro però, le 
ripercussioni che si avrebbero in termini di danni a cose e persone, non tralasciando la 
compromissione dell’attività all’interno dello stabile, trovano fondamento nelle eventuali 
conseguenze che potrebbero insorgere a livello locale.  
Nell’ipotesi di un successivo miglioramento delle capacità strutturali, si propone di prendere in 
considerazione i setti murari posti sui vertici dell’inviluppo del volume del corpo centrale 
estendendo gli interventi anche al piano secondo del fabbricato. Infatti, dai risultati emersi 
dall’analisi statica non lineare e dallo studio dei meccanismi locali, è possibile osservare come 
siano questi gli elementi del volume centrale che tendono a raggiungere prima degli altri lo stato di 
crisi. Se tali interventi non dovessero risultare sufficienti nell’implementare le performance 
strutturali del fabbricato in esame, si ritiene necessario proseguire intervenendo sui restanti 
elementi perimetrali e, soltanto in ultima battuta, sui setti murari portanti costituenti le dorsali del 
volume centrale. Un intervento così concepito mira ad incrementare sia le prestazioni meccaniche 
nel piano di ogni singolo pannello murario che l’innesco di importanti meccanismi fuori piano, 
restituendo di fatto un edificio caratterizzato da un incremento delle performance ridistribuite in 
maniera omogenea su tutto il suo volume. Pensare di procedere in senso inverso, analizzando il 
problema esclusivamente da un punto di vista strutturale, significherebbe realizzare un nucleo 
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molto rigido nella parte centrale dello stabile in grado di incassare una importante quota delle 
azioni orizzontali (magari incrementando la capacità in spostamento globale dell’edificio) ma non 
prendendo minimamente in considerazione anche gli effetti locali (nel piano e fuori piano) che 
andrebbero ad interessare ciascun singolo setto. 
Per quanto gli elementi maggiormente esposti al collasso risultino essere quelli posti al primo piano 
dell’edificio, al fine di una più omogenea ridistribuzione delle rigidezze in senso verticale (in modo 
da non realizzare piani molto rigidi rispetto a quelli dove non si prevede alcun intervento), si ritiene 


















Figura 10.21: le priorità di intervento secondo la proposta formulata 
 
Tale gerarchia di intervento, oltre a considerare la priorità sotto un punto di vista prettamente 
strutturale, tende a prendere in considerazione gli eventuali costi di intervento ma soprattutto i 
disagi che si potrebbero venire a creare interferendo con l’attività svolta all’interno dello stabile. Un 
consolidamento attuato nelle modalità sopra esposte tende di fatto a calibrare le operazioni da 














 1° Intervento 58 60 815,04 100,00 81504,00 
 2° Intervento 60 66 1371,19 100,00 137119,00 
 3° Intervento 36 30 486,40 100,00 48640,00 
 4° Intervento 54 27 1171,48 100,00 117148,00 
 
Tabella 10.5: stima del costo di intervento di consolidamento dei pannelli murari secondo il criterio di intervento ipotizzato 
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E’ comunque opportuno sottolineare come gli interventi da mettere effettivamente in opera 
debbano considerare quanto esposto ma soprattutto vengano effettuati soltanto sulla base di 
risultati ottenuti attraverso lo studio di un modello di calcolo che preveda la realizzazione 
progressiva degli interventi da adottare. 
 
 
10.9 – Conclusioni 
A conclusione di questo studio, si desidera riassumere in maniera sintetica quanto emerso durante 
lo sviluppo delle analisi illustrate nei precedenti capitoli. Esaminando i risultati ottenuti dalle analisi 
è possibile stabilire come: 
 
 Il sistema resistente dell’edificio esaminato, non è in grado di far fronte alle prescrizioni 
minime dettate dalla normativa vigente. La capacità in spostamento presentata dall’edificio 
è decisamente inferiore rispetto alla domanda in spostamento minima prescritta dalle 
NTC2008. Anche da un punto di vista locale, la condizione di deformazione ultima dei 
singoli setti murari non risulta essere rispettata neppure per azioni sismiche con tempi di 
ritorno decisamente inferiori rispetto ai minimi prescritti da normativa. Inoltre dallo studio 
dei meccanismi locali, è possibile constatare come l’attivazione dei cinematismi avvenga 
già per azioni sismiche di limitata intensità. Le cause alla base delle scarse performance 
strutturali, possono essere ricercate nella: 
 scarsa qualità della tessitura muraria; 
 forte irregolarità sia in pianta che in elevazione da parte dell’edificio; 
 differenza di quote di interpiano decisamente superiori rispetto alla norma degli 
edifici in muratura 
 notevole quantità di aperture che caratterizzano le pareti perimetrali dell’edificio, 
quota maggiore degli elementi costituenti il sistema strutturale resistente. 
 
 Vi siano importanti discrepanze tra i risultati ottenuti dallo sviluppo di analisi approfondite e 
informazioni ricavate a mezzo dei metodi speditivi, nella fattispecie le schede GNDT. Nello 
stabilire l’effettiva validità dei risultati, si ricorre allo sviluppo di uno studio attraverso le 
curve di fragilità. Tale analisi, restituisce risultati in linea con quanto emerso dall’analisi 
statica non lineare, confermandone di fatto l’attendibilità del risultato. Pertanto, il criterio di 
valutazione alla base delle schede GNDT non deve essere considerato errato, ma 
piuttosto adeguato ad uno studio che richieda la rapida valutazione di un importante 
numero di più edifici, restituendo un quadro generale sulle priorità di intervento in tempi 
decisamente inferiori rispetto a quelli richiesti dallo sviluppo di analisi complete. Un ottimo 
compromesso (tra rapidità di esecuzione e attendibilità del risultato) può essere ottenuto 
attraverso l’utilizzo delle schede SAVE: la semplice immissione di alcuni dati di input 
facilmente ricavabili (come la geometria di maschi murari) permette di ottenere risultati che 
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tendono ad allinearsi con i risultati ottenuti attraverso l’elaborazione di analisi più 
approfondite. 
 
 Ipotizzando un eventuale intervento di consolidamento, si predilige ricorrere all’impiego di 
elementi in materiale composito. Tale scelta è mossa dai benefici che derivano 
dall’applicazione di questa tecnologia di consolidamento tra cui il rapporto costi/prestazioni 
attese, il limitato impatto estetico, la limitata interruzione delle attività all’interno dello 
stabile e l’eventuale impegno economico dilazionato nel tempo. Si ritiene comunque 
necessaria la valutazione attraverso un ulteriore modello di calcolo che prenda in 









































































































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 205 








































UAX (+) RIGIDI - % step 17 Stato cerniere plastiche FEMA 
36,28 B – cerniera plastica in fase iniziale 
14,15 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
50,43 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 










































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 
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UAX (-) RIGIDI - % step 18 Stato cerniere plastiche FEMA 
32,81 B – cerniera plastica in fase iniziale 
12,34 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
45,15 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 










































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 
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UAY (+) RIGIDI - % step 19 Stato cerniere plastiche FEMA 
28,05 B – cerniera plastica in fase iniziale 
9,84 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
37,89 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 

















































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 131 






































UAY (-) RIGIDI - % step 17 Stato cerniere plastiche FEMA 
33,43 B – cerniera plastica in fase iniziale 
7,68 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 




Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 











































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 199 






































MSX (+) RIGIDI - % step 20 Stato cerniere plastiche FEMA 
15,19 B – cerniera plastica in fase iniziale 
36,18 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 




Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 
















































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 111 







































Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
 
MSX (-) RIGIDI - % step 16 Stato cerniere plastiche FEMA 
31,57 B – cerniera plastica in fase iniziale 
9,05 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
41,13 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 










































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 81 







































MSY (+) RIGIDI - % step 16 Stato cerniere plastiche FEMA 
23,19 B – cerniera plastica in fase iniziale 
8,53 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
31,72 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 













































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 70 







































Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
 
MSY (-) RIGIDI - % step 15 Stato cerniere plastiche FEMA 
26,45 B – cerniera plastica in fase iniziale 
7,52 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
33,97 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 












































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 151 









































UAX (+) DEFOR - % step 33 Stato cerniere plastiche FEMA 
41,63 B – cerniera plastica in fase iniziale 
12,31 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
53,94 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 










































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 139 









































UAX (-) DEFOR - % step 33 Stato cerniere plastiche FEMA 
39,56 B – cerniera plastica in fase iniziale 
12,83 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
52,39 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 
domanda di spostamento d*max. 
11 23 
32 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 136 








































UAY (+) DEFOR - % step 33 Stato cerniere plastiche FEMA 
38,54 B – cerniera plastica in fase iniziale 
9,21 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
47,75 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 















































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 31 









































UAY (-) DEFOR - % step 30 Stato cerniere plastiche FEMA 
26,55 B – cerniera plastica in fase iniziale 
10,24 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
36,79 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 















































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 111 









































MSX (+) DEFOR - % step 22 Stato cerniere plastiche FEMA 
28,84 B – cerniera plastica in fase iniziale 
19,31 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
48,15 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 














































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 71 









































MSX (-) DEFOR - % step 21 Stato cerniere plastiche FEMA 
34,91 B – cerniera plastica in fase iniziale 
10,83 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
45,74 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 













































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 147 









































MSY (+) DEFOR - % step 30 Stato cerniere plastiche FEMA 
34,23 B – cerniera plastica in fase iniziale 
7,26 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
41,49 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 
domanda di spostamento d*max. 
27 
30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO GLOBALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
m* Γ Fy* T* Se(T*) d*e,max d*max  d*u 















 TR [anni] = 139 









































MSY (-) DEFOR - % step 30 Stato cerniere plastiche FEMA 
38,53 B – cerniera plastica in fase iniziale 
9,15 D,E – superamento del valore dello spostamento a rottura 
37,68 TOTALE CERNIERE PLASTICHE 
 Stato elementi resistenti in corrispondenza di step di carico nel quale si raggiunge domanda spostamento d*max 
Individuazione maschi murari giunti a deformazione ultima in corrispondenza dello step di carico nel quale si raggiunge la 
domanda di spostamento d*max. 
29 
26 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 7 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°7 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 58 anni 
    Step di carico: 11 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°11 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 58 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 58 anni 















 TR [anni] = 58 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 58 anni 
    Step di carico: 12 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°12 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 58 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 58 anni 














 TR [anni] = 58 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 8 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°8 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 














 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 8 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°8 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 8 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°8 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 10 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°10 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 30 anni 














 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI RIGIDI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 10 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°10 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: INFINITAMENTE RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 30 anni 














 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 15 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°15 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 16 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°16 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 16 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°16 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 














 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Uniform Acceleration , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 16 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°16 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Uniform Acceleration 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 30 anni 
    Step di carico: 12 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°12 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 30 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 30 anni 















 TR [anni] = 30 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. X (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 48 anni 
    Step di carico: 18 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°18 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 48 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE X (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 48 anni 















 TR [anni] = 48 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (+) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 67 anni 
    Step di carico: 22 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°22 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 67 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (POSITIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 67 anni 














 TR [anni] = 67 






































ANALISI STATICA NON LINEARE – VALUTAZIONE SPOSTAMENTO LOCALE 
CASO: Modal Shape , dir. Y (-) – ORIZZONTAMENTI DEFORMABILI 
 
    TR = 95 anni 
    Step di carico: 26 
 
 
Stato di deformazione degli elementi resistenti in corrispondenza dello step di carico N°26 nel quale, per una azione 
sismica caratterizzata da un tempo di ritorno pari a TR = 95 anni, si raggiunge il primo degli spostamenti ultimi attinenti i 
setti murari portanti, secondo quanto indicato al § C8.7.1.4 delle NTC2008. 
 
Dati del modello: 
Comportamento degli orizzontamenti: NON RIGIDO 
 
Dati dello spettro elastico:  
Posizione: Lat.   43,40365556 
   Lon. 10,87182778 
VN: 50 anni 
Classe d’uso: IV  (CU: 2) 
 
Analisi: 
Punto di controllo: nodo 4632 
Direzione delle azioni: ASSE Y (NEGATIVO) 
Distribuzione di carico: Modal Shape 
TR = 95 anni 














 TR [anni] = 95 





Ipotesi solai rigidi 
  ANALISI GLOBALE ANALISI LOCALE 











Ir (PGA) Ir,k 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 206 0,105 0,53 0,60 3,77 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 206 0,105 0,53 0,60 3,77 58 0,063 0,32 0,36 14,47 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 169 0,096 0,49 0,55 4,78 58 0,063 0,32 0,36 14,47 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 131 0,089 0,44 0,51 5,83 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (+) 199 0,104 0,53 0,60 3,87 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (-) 111 0,083 0,41 0,48 7,01 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. Y (+) 81 0,073 0,36 0,42 9,82 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. Y (-) 70 0,069 0,34 0,40 11,39 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
 




Istogramma Indice di Rischio comportamento globale – SOLAI RIGIDI 
 
 

















0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Uniform Acceleration, dir. X (+)
Uniform Acceleration, dir. X (-)
Uniform Acceleration, dir. Y (+)
Uniform Acceleration, dir. Y (-)
Modal Shape, dir. X (+)
Modal Shape, dir. X (-)
Modal Shape, dir. Y (+)
Modal Shape, dir. Y (-)
Ir - Verifica GLOBALE - SOLAI RIGIDI

















0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Uniform Acceleration, dir. X (+)
Uniform Acceleration, dir. X (-)
Uniform Acceleration, dir. Y (+)
Uniform Acceleration, dir. Y (-)
Modal Shape, dir. X (+)
Modal Shape, dir. X (-)
Modal Shape, dir. Y (+)
Modal Shape, dir. Y (-)
Ir - Verifica LOCALE - SOLAI RIGIDI
Ir (Tr) Ir (PGA)





Ipotesi solai deformabili 
 
  ANALISI GLOBALE ANALISI LOCALE 











Ir (PGA) Ir,k 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 151 0,094 0,47 0,54 5,05 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 139 0,091 0,45 0,52 5,50 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 136 0,090 0,45 0,52 5,66 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 31 0,047 0,25 0,27 31,26 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (+) 111 0,083 0,41 0,48 7,01 30 0,047 0,24 0,27 31,26 
Modal Shape, dir. X (-) 71 0,069 0,35 0,40 11,39 48 0,058 0,29 0,33 17,98 
Modal Shape, dir. Y (+) 147 0,093 0,47 0,53 5,19 67 0,067 0,34 0,39 12,30 
Modal Shape, dir. Y (-) 139 0,091 0,45 0,52 5,50 95 0,078 0,39 0,45 8,25 
 




Istogramma Indice di Rischio comportamento globale – SOLAI DEFORMABILI 
 
 

















0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Uniform Acceleration, dir. X (+)
Uniform Acceleration, dir. X (-)
Uniform Acceleration, dir. Y (+)
Uniform Acceleration, dir. Y (-)
Modal Shape, dir. X (+)
Modal Shape, dir. X (-)
Modal Shape, dir. Y (+)
Modal Shape, dir. Y (-)
Ir - Verifica GLOBALE - SOLAI NON RIGIDI

















0,00 0,20 0,40 0,60 0,80 1,00
Uniform Acceleration, dir. X (+)
Uniform Acceleration, dir. X (-)
Uniform Acceleration, dir. Y (+)
Uniform Acceleration, dir. Y (-)
Modal Shape, dir. X (+)
Modal Shape, dir. X (-)
Modal Shape, dir. Y (+)
Modal Shape, dir. Y (-)
Ir - Verifica LOCALE - SOLAI NON RIGIDI
Ir (Tr) Ir (PGA)






















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































0,081 105 0,41 0,47 
2 0,112 
J 2 0,106 0,106 211 0,54 0,61 
K 
2-1 0,081 
















0,087 126 0,44 0,50 
2 0,130 
P 2 0,106 0,106 211 0,54 0,61 
Q 1 0,151 0,151 602 0,83 0,87 
R 1 0,142 0,142 497 0,77 0,82 
S 1 0,149 0,149 572 0,81 0,86 
T 1 0,12 0,120 301 0,62 0,69 
U 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
V 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
W 1 0,133 0,133 406 0,71 0,76 
X 1 0,156 0,156 662 0,86 0,90 
Y 1 0,149 0,149 572 0,81 0,86 
Z1 1 0,122 0,122 316 0,64 0,70 
Z2 1 0,135 0,135 422 0,72 0,78 
Z3 1 0,132 0,132 400 0,70 0,76 
Z4 1 0,118 0,118 289 0,61 0,68 
 































































































Ir - Ribaltamento semplice
Ir(Tr) Ir(PGA)










































































































































































































































































































































































































































































































































































0,137 443 0,73 0,79 2 0,152 
3 0,137 
C 1 0,171 0,171 903 0,98 0,98 
D 1 0,171 0,171 903 0,98 0,98 
E 
1 0,159 
0,126 346 0,66 0,72 
2 0,126 
F 1 0,159 0,159 708 0,89 0,91 
G 
1 0,159 








0,126 346 0,66 0,72 
2 0,126 
J 1 0,159 0,159 708 0,89 0,91 







































Ir - Ribaltamento del cantonale
Ir(Tr) Ir(PGA)
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ANALISI TRAMITE SCHEDE GNDT/CNR 
 
 
Tabella dei punteggi e dei pesi utilizzata per la determinazione di V
Indice di vulnerabilità (VTOT) ottenuto da 
           V~ 	∑V7 ∙ 	P7  242
Indice di vulnerabilità (IV) normalizzato sull’intervallo 0
 
          I  SS.qn  55.27 
 
Accelerazione di picco al suolo di capacità (PGA
 
          PGAI   Aαcβ∙lo{
 
Calcolo degli Indici di Rischio 
 
          I, 	kxs
 	kQQ
          IT  	 k		xs
 













C) associata a Indice di Vulnerabilità 




B.m  	0.17 
kBqn s
Q.A  1.48 












































































Sezione 1  - INPUT dati generali 
Caratteristiche 
2° piano 
Totale Area di 
muratura nelle due 
direzioni 
massa 
agg. Vres_X 549 KN dir X 22,3312 mq 
Altezza 
interpiano 4,5 m 0 
  
dir Y 14,1128 mq 
peso spec. 
muratura 19 KN/mc Vres_Y 385 KN 
p. solaio  2,75 KN/mq 
  
carichi acc. 








(kg) 4821 KN 2834,2194 KN 
peso di solaio  
per unità di 




agg. Vres_X 1387 KN dir X 41,0896 mq 
Altezza 
interpiano 4,94 m 0 
  
dir Y 27,822 mq 
peso spec. 
muratura 19 KN/mc Vres_Y 889 KN 
p. solaio  3,95 KN/mq 
  carichi acc. 
solaio 3 KN/mq 
  





(kg) 11569 KN 9238,531548 KN 
peso di solaio  
per unità di 





agg. Vres_X 2938 KN dir X 75,2136 mq 
Altezza 
interpiano 4,71 m 0 
  
dir Y 61,2482 mq 
peso spec. 
muratura 19 KN/mc Vres_Y 2260 KN 
p. solaio  4,41 KN/mq 
  carichi acc. 
solaio 3 KN/mq 
  





(kg) 21664 KN 18572,981 KN 
peso di solaio  
per unità di 
superficie 6,21 KN/mq 




SEZIONE 4 – Riepilogo resistenze ai differenti piani 
Resistenza a Taglio della muratura 
 
P. Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
Vx_tot 2938 1387 549 0 0 0 0 KN 
Vy_tot 2260 889 385 0 0 0 0 KN 
Rotture schiacc. 0 0 0 0 0 0 0 
       SEZIONE 5 – Caratteristiche di regolarità della struttura 
0,9 Irregolarità geometrica della struttura, a giudizio dell'Utente 
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura) 
0,9 Irregolarità di Rigidezza e/o di resistenza in pianta.  
(Valore che l'utente deve assegnare in base alla regolarità posseduta dalla struttura) 
2,3 Coefficiente di duttilità assegnato ai maschi murari. 
 
SEZIONE 6 - Calcolo forze statiche equivalenti 
      
Calcolo forze statiche 
equivalenti 
  
numero di piani 3 
  
g  = hi * S Wi / S(Wi * hi) 
         
 
piano Wi h interp (m) 
hi 
(m) gamma i acc /g Fi Taglio V 
 
P.Terra 18573 4,71 4,71 0,665981718 1 12369 30646 
 
1° P 9239 4,94 9,65 1,364484837 1 12606 18276,46615 
 
2° P 2834 4,5 14,15 2,000773102 1 5671 5670,629942 
 
3° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
4° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
5° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
6° P 0 0 14,15 2,000773102 1 0 0 
 
S Wi 30645,7319 
      
         
  
S (Wi * hi) 216734,7745 
     
 
T periodo proprio 




SEZIONE 7 - Calcolo Accelerazioni Spettrali 
Accelerazione spettrale         
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
Vres/V1g Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,096 0,076 0,097         
dir Y 0,074 0,049 0,068         
 




SEZIONE 9 - Calcolo Accelerazioni al suolo (PGA) 
PGA 
            
 
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
 
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,189 0,121 0,171         
dir Y 0,161 0,083 0,134         
L'accelerazione al suolo 
(PGA)  
che mette in crisi 
il 1° piano in dir Y , 
e quindi la struttura, è pari a: 
0,083 g 
 
SEZIONE 10 – Calcolo Periodo di Ritorno. Determinazioni accelerazioni su suolo rigido (PGA su 
roccia = ag) 
ag  -  (PGA su roccia) 
        
 
Piano Piano Piano Piano Piano Piano Piano 
 
Terra 1° 2° 3° 4° 5° 6° 
dir X 0,151 0,097 0,137         
dir Y 0,129 0,067 0,107         
L'accelerazione al suolo (PGA)  
che mette in crisi il 1° piano in dir Y , 
e quindi la struttura, è pari a: 
0,067 g 
Il periodo di ritorno sarà quindi: 
cod. ISTAT Comune Periodo di ritorno 


















Determinazione Indice di Vulnerabilità (IV) 
Attraverso la relazione: 
I = A k A − αs{  
dove: 
αC = 1.5371  
βC = 0.000974  
γ = 1.8087  
si determinano gli Indici di Vulnerabilità IV dei casi fin qui analizzati. 
 
 SCHEDE GNDT/CNR 
PGAc [g] Iv 
0,341 55,27 
 
Indice di Vulnerabilità calcolato attraverso l’analisi delle schede della Regione Toscana 
 
Nel caso di analisi statica non lineare e analisi cinematica lineare dei meccanismi locali, l’Indice di 
Vulnerabilità è stato calcolato soltanto per i casi evidenziati in rosa, condizioni minime per il 









Profilo di carico PGAc [g] Iv 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 0,105 
100 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 0,105 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 0,096 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 0,089 
Modal Shape, dir. X (+) 0,104 
Modal Shape, dir. X (-) 0,083 
Modal Shape, dir. Y (+) 0,073 
Modal Shape, dir. Y (-) 0,069 
COMPORTAMENTO 
LOCALE 
Profilo di carico PGAc [g] Iv 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 0,047 
100 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 0,063 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 0,063 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 0,047 
Modal Shape, dir. X (+) 0,047 
Modal Shape, dir. X (-) 0,047 
Modal Shape, dir. Y (+) 0,047 
Modal Shape, dir. Y (-) 0,047 
 
Indici di Vulnerabilità calcolati attraverso l’analisi statica non lineare – ipotesi solai rigidi 
 
(forma inversa espressione di Zonno) 












Profilo di carico PGAc [g] Iv 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 0,094 
100 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 0,091 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 0,090 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 0,047 
Modal Shape, dir. X (+) 0,083 
Modal Shape, dir. X (-) 0,069 
Modal Shape, dir. Y (+) 0,093 
Modal Shape, dir. Y (-) 0,091 
COMPORTAMENTO 
LOCALE 
Profilo di carico PGAc [g] Iv 
Uniform Acceleration, dir. X (+) 0,047 
100 
Uniform Acceleration, dir. X (-) 0,047 
Uniform Acceleration, dir. Y (+) 0,047 
Uniform Acceleration, dir. Y (-) 0,047 
Modal Shape, dir. X (+) 0,047 
Modal Shape, dir. X (-) 0,058 
Modal Shape, dir. Y (+) 0,067 
Modal Shape, dir. Y (-) 0,078 
 







































Indici di Vulnerabilità calcolati attraverso l’analisi cinematica lineare – meccanismo di ribaltamento semplice 

























Indici di Vulnerabilità calcolati attraverso l’analisi cinematica lineare – meccanismo ribaltamento del cantonale 
 
METODO SAVE 
PGAc [g] Iv 
0,067 100 
 
Indice di Vulnerabilità calcolato attraverso il metodo SAVE 
 
 
Analisi svolta Iv 
SCHEDE GNDT/CNR 55,27 






COMPORTAMENTO GLOBALE 100 
COMPORTAMENTO LOCALE 100 
IPOTESI SOLAI 
DEFORMABILI 
COMPORTAMENTO GLOBALE 100 




MECCANISMO RIBALTAMENTO SEMPLICE 100 
MECCANISMO RIBALTAMENTO CANTONALE 100 
 
Tabella riassuntiva degli Indici di Vulnerabilità (Iv) calcolati 
 
 




NORMATIVA DI RIFERIMENTO 
 
 
Decreto Ministeriale 14 Gennaio 2008 – Nuove norme tecniche per le costruzioni 
 
Circolare 2 Febbraio 2009, n. 617 – Istruzioni per l’applicazione delle “Nuove norme tecniche per le 
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